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O sismo é uma das catástrofes naturais mais prejudiciais e fatais para o ser humano. Ao longo dos 
últimos anos, inúmeros terramotos foram responsáveis pela morte de milhares de pessoas e pelo 
colapso de incontáveis edifícios e obras de arte. 
O Nepal é um país com elevada atividade sísmica. Tal facto deve-se à sua localização na zona de 
interação das placas da Índia e da Eurásia. No dia 25 de Abril de 2015, ocorreu um forte sismo com 
epicentro em Gorkha, a cerca de 80 Km a Noroeste da capital, Kathmandu. O sismo teve uma 
magnitude de 7.8 Mw e chegou a atingir a intensidade IX na escala de Mercalli (MMI), tanto no 
epicentro, como em Kathmandu. Mais de 400 réplicas fizeram-se sentir nos meses subsequentes com 
uma magnitude mínima de 4 Mw. A réplica mais forte ocorreu a 12 de Maio com uma magnitude de 
7.3 Mw, a 75 Km a Nordeste da capital. Como consequência, milhares de vidas foram perdidas e 
muitos edifícios sofreram danos severos e colapso. 
O presente trabalho teve como caso de estudo um edifício escolar que integra a escola secundária 
Tarun Ma Vi, situado em Balaju, Kathmandu. Sendo um edifício de classe de importância elevada, é 
fundamental entender o seu comportamento e avaliar a sua vulnerabilidade face à ação sísmica. Com 
esse objetivo, a estrutura foi modelada com recurso ao programa SeismoStruct, que permitiu o uso de 
modelos não lineares para caracterizar a resposta estrutural. Através da medição local das frequências 
fundamentais da estrutura, e respetivos modos de vibração, foi possível proceder à calibração do 
modelo numérico e validar os resultados obtidos. 
A avaliação da vulnerabilidade sísmica do edifício escolar foi realizada através de análises não 
lineares estáticas (pushover) e dinâmicas. Para estas últimas, foram selecionados 21 sismos incluindo 
o sismo de 25 de Abril. Os restantes correspondem a um conjunto de sismos naturais que se ajustam 
ao espectro de resposta para a região de Kathmandu Valley. Adicionalmente, procedeu-se ao 
escalonamento dos diversos acelerogramas com o propósito de obter a resposta estrutural para uma 
maior gama de acelerações do solo e perceber o comportamento em regime plástico da estrutura. 
Com base na análise dos resultados obtidos, e segundo critérios de desempenho previamente 
estabelecidos, efetuou-se a avaliação da vulnerabilidade sísmica do edifício escolar e concluiu-se que 
este se revelou vulnerável. 
Após terem sido identificadas as causas responsáveis pela vulnerabilidade sísmica do caso de estudo, 
traçou-se uma estratégia de reforço sísmico que contemplou diferentes soluções de reforço. Estas 
soluções foram implementadas na estrutura e procedeu-se novamente à avaliação da vulnerabilidade 
sísmica do edifício, com o objetivo de compreender de que forma as técnicas de reforço afetaram a 
resposta estrutural. No final, a eficiência das diversas soluções de reforço sísmico foi comparada. 
 
PALAVRAS-CHAVE: Nepal, ação sísmica, edifícios de betão armado, paredes de alvenaria, métodos não 
lineares, reforço sísmico. 
  








Earthquakes are one of the most damaging and fatal natural hazards to the human being. Over the last 
few years, numerous earthquakes have been responsible for the death of thousands of people and the 
collapse of countless buildings. 
The country of Nepal has high historical seismic activity. Such fact is due to its location in the 
interaction zone between the Indian plate and Eurasian plate. On April 25 2015 a strong seism with 
epicenter in Gorkha occurred, about 80 Km Northwest from the capital Kathmandu. The earthquake 
had a magnitude of 7.8 Mw and it reached intensity of IX in Mercalli scale (MMI) near the epicenter 
and also near the capital. More than 400 aftershock with magnitude larger than 4 Mw were felt on the 
subsequent months. The strongest aftershock occurred on May 12 with a magnitude of 7.3 Mw, about 
75 Km Northeast from the capital. Consequently thousands of lives were lost and many buildings 
suffered severe damage and collapse. 
The present work had as a case study a school building that integrates the Tarun Ma Vi secondary 
school, located in Balaju, Kathmandu. As a highly important building, it is essential to understand its 
behavior and evaluate its seismic vulnerability. For this purpose, the structure was modeled using the 
SeismoStruct software program, which allows the use of nonlinear models to feature the structural 
response. Through local assessment of the fundamental frequency of the structure, it was possible to 
calibrate the numerical model and validate the results obtained. 
The seismic vulnerability assessment of the school building was achieved through nonlinear static 
(pushover) and dynamic analysis. For the latter, 21 earthquakes were selected including the April 25 
earthquake. The remaining correspond to a set of natural earthquakes which match the response 
spectrum for the region of Kathmandu Valley. Furthermore, I proceeded to the escalation of several 
accelerograms in order to obtain the structural response for a wider range of ground accelerations and 
analyse the plastic behavior of the structure. 
Based on the analysis of the results and according to predefined performance criteria, the seismic 
vulnerability assessment of the school building was executed and was concluded that it revealed 
vulnerable. 
After having identified the causes responsible for the seismic vulnerability of the case study, a seismic 
retrofit strategy was traced contemplating different solutions of retrofit. These solutions were 
implemented in the structure and the seismic vulnerability assessment was repeated, with the purpose 
of understanding how the retrofit techniques affected the structural response. In the end, the efficiency 
of each seismic retrofit solution was compared. 
 
KEYWORDS: Nepal, seismic action, reinforced concrete buildings, masonry walls, nonlinear methods, 
seismic retrofit. 
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O sismo é uma das catástrofes naturais mais prejudiciais e fatais para o ser humano. Ao longo dos 
últimos anos, inúmeros terramotos foram responsáveis pela morte de milhares de pessoas e pelo colap-
so de incontáveis edifícios e obras de arte (ver Fig. 1.1). Em particular, as construções em betão arma-
do, que representam uma fatia considerável da construção à escala mundial, apresentam elevada vulne-
rabilidade à ação sísmica (Fardis, 2000). 
 
 
Fig. 1.1 – Colapso de um edifício no Taiwan devido ao sismo ocorrido a 7 de Fevereiro de 2016         
(VOANEWS, 2016) 
 
A preocupação em realizar estruturas que ultrapassem a ação sísmica, com determinados níveis de 
segurança e conforto, tem vindo a aumentar por parte da comunidade científica e outras entidades 
reguladoras. Também a adoção de técnicas de reforço sísmico a implementar em edifícios já construí-
dos tem sido alvo de pesquisa e são inúmeros os trabalhos que hoje em dia se debruçam sobre esse 
tópico.  
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Estudos levados a cabo por inúmeros investigadores revelaram que a regulamentação e as normas 
construtivas desprezaram alguns efeitos importantes na resposta estrutural, como o comportamento 
não linear dos materiais. O conceito de ductilidade teve um papel importante na evolução da engenha-
ria sísmica, relacionando a capacidade resistente de uma estrutura com a sua capacidade de deforma-
ção. Esta relação traduz a capacidade das estruturas para dissipar a energia conferida por determinada 
ação, mobilizando forças internas e impondo deformações aos elementos. Constatou-se então que não 
é suficiente dotar as estruturas com uma resistência mínima, mas sim que é necessário garantir simul-
taneamente a capacidade destas para acomodar deformações impostas, mesmo para além dos limites 
de resistência em regime elástico (Marques, 2011). 
Neste sentido, no âmbito do presente trabalho, o estudo focou-se na análise da vulnerabilidade sísmica 
de um edifício, com base em modelos não lineares. Este edifício tem a particularidade de ser um edifí-
cio escolar e de se situar no Nepal. 
Como é sabido, a atividade sísmica no planeta Terra não é distribuída uniformemente pelos diversos 
países. Consoante a sua localização, há países mais ou menos propensos a sofrerem esta catástrofe 
natural. No caso do Nepal, a atividade sísmica neste país é imensa e são vários os sismos ocorridos 
que dizimaram regiões inteiras, provocando a morte de milhares de habitantes e a destruição do patri-
mónio edificado (UNDP, 2004). O mais recente sismo forte no Nepal ocorreu a 25 de Abril de 2015, 
em Gorkha, a cerca de 80 Km a Noroeste da capital, Kathmandu. O sismo teve uma magnitude de 7.8 
Mw e em algumas regiões, inclusive na capital, atingiu a intensidade IX (MMI – Escala de Mercalli 
Modificada). 
 
1.2. OBJETIVOS DA DISSERTAÇÃO 
Os principais objetivos desta dissertação foram avaliar a vulnerabilidade sísmica de um edifício esco-
lar típico das escolas nepalesas, e posteriormente implementar e analisar a eficácia de diversas solu-
ções de reforço, assim como a sua influência no comportamento estrutural. 
Estes objetivos foram alcançados através da construção de um modelo numérico, com recurso a um 
programa computacional que permitiu a consideração do comportamento não linear da estrutura, que 
após ter sido validado, foi avaliado segundo um conjunto de parâmetros pré-estabelecidos, obtidos 
através de um conjunto de análises não lineares. Esta abordagem foi novamente implementada para as 
soluções de reforço sísmico. 
Foi necessário estudar previamente a influência das paredes de alvenaria nas estruturas de betão arma-
do, e respetiva interação, uma vez que o caso de estudo é composto por estes dois elementos. 
 
1.3. ESTRUTURA DA DISSERTAÇÃO 
A dissertação está dividia em 7 capítulos, incluindo o presente, dedicado ao enquadramento, objetivos 
e estruturação do documento. 
No segundo capítulo expõe-se toda a informação recolhida relativamente à atividade sísmica no Nepal, 
à envolvente da construção e precisamente, aos danos registados na envolvente da construção devido à 
atividade sísmica. Adicionalmente, criou-se um subcapítulo onde a pesquisa se foca nas escolas nepa-
lesas e nos danos infligidos, não só nestas, mas também noutras escolas do mundo, devido à ação sís-
mica. 
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O terceiro capítulo é organizado em duas secções principais. Na primeira secção o trabalho centra-se 
na engenharia sísmica, abordando o processo inerente desde a formação deste fenómeno até aos efei-
tos que tem nas estruturas de betão armado, bem como as causas responsáveis por esses efeitos. Numa 
segunda parte o estudo incide nas paredes de alvenaria. Aqui, apresenta-se a informação relativa à 
influência das paredes de alvenaria nos edifícios de betão armado, quando sujeitos à ação sísmica, e 
são descritos os métodos mais usuais para a modelação destes elementos. O capítulo acaba com a ca-
racterização da metodologia adotada para a representação das paredes de alvenaria no modelo numéri-
co relativo ao caso de estudo. 
No quarto capítulo é disponibilizada toda a informação sobre o caso de estudo e expõe-se todo o pro-
cesso inerente à sua modelação. O capítulo termina com a calibração e validação do modelo numérico. 
O quinto capítulo destina-se à avaliação da vulnerabilidade sísmica do caso de estudo. São previamen-
te definidas e caracterizadas as análises a realizar, bem como os parâmetros usados na avaliação. 
No sexto capítulo é traçada a estratégia de reforço adotada para o caso de estudo. Diversas soluções de 
reforço são definidas e caracterizadas. Posteriormente avalia-se o desempenho de cada solução e com-
para-se as diferentes técnicas de acordo com os parâmetros estabelecidos. 
Por último, o sétimo capítulo encerra a dissertação, apresentando o conjunto das principais conclusões 
retiradas ao longo do trabalho e sugerindo propostas para trabalhos futuros.  
  
















O Nepal situa-se no Sul do continente Asiático, na região dos Himalaias e faz fronteira com a Índia e 
com a China (ver Fig. 2.1). É um país sobretudo montanhoso e sem litoral, com uma área aproxima-
damente de 147 000 Km2. Geograficamente, o país é dividido em três regiões: a Norte, ao longo da 
fronteira com a China, encontra-se a região montanhosa do Nepal; a Sul, ao longo da fronteira com a 
Índia, situa-se a região conhecida como Terai, caracterizada pelo seu terreno plano; entre estas duas 
regiões encontra-se uma região intermédia, composta por planícies elevadas e colinas (ver Fig. 2.2). 
Atualmente tem cerca de 30 milhões de habitantes e ocupa o lugar 145 no índice de desenvolvimento 
humano (num total de 193 países), sendo classificado como um país com desenvolvimento humano 
baixo. Em comparação, Portugal ocupa o 43º lugar e é classificado como um país de desenvolvimento 




Fig. 2.1 – Mapa do Nepal (SunriseKidsNepal, 2010) 
 




Fig. 2.2 – Esquema do cenário geográfico do Nepal (Blogger, 2016) 
 
Este capítulo tem como objetivo identificar as características do Nepal, em especial a região de Kath-
mandu Valley (onde se encontra o caso de estudo), em termos de atividade sísmica e envolvente da 
construção. No âmbito do presente trabalho foi dada particular atenção aos edifícios escolares. Nesse 
sentido, o capítulo é dividido em três subcapítulos que abordam os temas já referidos. 
Em cada subcapítulo encontram-se várias figuras e tabelas ilustrativas dos temas discutidos, bem como 
referências à informação recolhida de trabalhos anteriores relacionados com cada tópico. 
 
2.2. ATIVIDADE SÍSMICA NO NEPAL 
2.2.1. CONSIDERAÇÕES GERAIS 
O Nepal encontra-se localizado numa região com atividade sísmica elevada, tendo sofrido vários sis-
mos catastróficos ao longo dos anos (Chaulagain et al., 2016). Segundo o Bureau of Crises Prevention 
and Recovery, do programa de desenvolvimento das Nações Unidas, o Nepal ocupa a décima primeira 
posição na lista de países mais propensos em termos de risco sísmico (UNDP, 2004). 
Tamanha atividade sísmica deve-se ao facto do Nepal se situar sobre a interação de duas placas tectó-
nicas, nomeadamente a placa da Eurásia, a Norte, e a placa da Índia, a Sul (ver Fig. 2.3a). A subduc-
ção da placa da Índia para baixo da placa da Eurásia (ver Fig. 2.3b) é a principal causa dos sismos 
(Khattri, 1987). Todos os anos, a placa da Índia converge para Norte, deslizando para baixo da placa 
da Eurásia cerca de 25-30 cm por ano (Chaulagain et al., 2014), o que tem como consequência a acu-
mulação de tensão entre as duas placas que depois se liberta sobre a forma de sismos (Clough e 
Penzien, 1975). A própria cadeia montanhosa dos Himalaias surge como resultado da colisão entre as 
duas placas há cerca de 45- 50 milhões de anos atrás (Dixit et al., 2000; Shakya et al., 2014).  
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  a)                                                                                    b) 
Fig. 2.3 – a) Delimitação das placas tectónicas (Wikipédia, 2016); b) movimento das placas tectónicas da Índia e 
da Eurásia  
 
O território do Nepal encontra-se no centro da região dos Himalaias, estendendo-se por cerca de um 
terço da cadeia montanhosa (Chaulagain et al., 2016). Geologicamente, a região dos Himalaias está 
repartida em higher Himalaya, sub-Himalaya, lesser Himalaya e Thethyan Himalaya e as principais 
falhas ativas da região são: Main Frontal Thrust (MFT), Main Boundary Thrust (MBT), Main Central 
Thrust (MCT) e South Tibet Detachment (STD) (Chaulagain et al., 2015) (ver Fig. 2.4). Estas falhas 
estão distribuídas ao longo dos principais elementos tectónicos bem como das fronteiras geológicas 
(Chaulagain et al., 2016). As falhas ao longo da MBT e MFT são as mais ativas e as que têm mais 
potencial para produzir grandes sismos no futuro (Lavé e Avouac, 2000). Estudos recentes (Bilham, 
2001; Chamlagain e Hayashi, 2007; Chamlagain e Hayashi, 2004; Chaulagain et al., 2013; Giardini et 
al., 1999) demostraram a hipótese de virem a ocorrer sismos de forte magnitude nos Himalaias. No 
capítulo 3 (3.2.1), são definidos com maior detalhe alguns dos conceitos aqui referidos. 
 
 
Figura 2.4 – Cenário geológico e principais falhas do Nepal (Geological Society of America, 2016) 
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Os principais sismos no Nepal ocorreram nos anos de 1255, 1810, 1866, 1934, 1980 e 1988 (Bilham, 
Bodin e Jackson, 1995; Pandey et al., 1995). De entre estes sismos destaca-se o grande sismo de 1934, 
que ficou conhecido como o sismo Bihar-Nepal com uma intensidade máxima de X na escala de Mer-
calli (MMI) e que provocou imensos danos em Kathmandu Valley (Dunn et al., 1939; Pandey e 
Molnar, 1988). O número total de vítimas mortais foi superior a 8 500, das quais aproximadamente     
4 300 estavam em Kathmandu (Chaulagain et al., 2016). Ainda nesta região, cerca de 19 % dos edifí-
cios ruíram e 38 % sofreram danos severos (Rana, 1935). Tais danos deveram-se sobretudo aos solos 
lacustres que compõem a região, solos esses que são considerados como tendo grande capacidade de 
amplificação das ondas sísmicas, e ao rápido e descontrolado crescimento de edificações (Chaulagain 
et al., 2016). 
Infelizmente, estudos levados a cabo cerca de setenta anos após este sismo (JICA, 2002; Wyss, 2005), 
demonstraram que o Nepal voltaria a sofrer pesadas perdas, tanto a nível humano como a nível do 
edificado, caso sofresse um sismo de elevada magnitude. Tal cenário é deveras preocupante uma vez 
que são vários os estudos que demonstram que o Nepal tem grandes probabilidades de sofrer sismos 
de magnitude considerável, como foi já referido. 
Na figura 2.5 pode consultar-se um mapa do Nepal onde estão assinalados os epicentros de vários 
sismos que aconteceram neste país e nas suas proximidades. Trabalhos realizados anteriormente 
(Gupta e Gahalaut, 2014; Satyabala e Gupta, 1996) permitiram elaborar a tabela 2.1 onde se apresenta 




Fig. 2.5 – Distribuição dos epicentros dos sismos que ocorreram no Nepal e sua proximidade (Chaulagain et al., 
2016) 
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Tabela 2.1 – Distribuição de sismos ao longo do tempo na região dos Himalaias 
Magnitude (M) 1897 – 1952 1953 – 2011 
M ≥ 7.5 14 2 
7.5 > M ≥ 7.0 11 9 
7.0 > M ≥6.5 19 27 
 
A ocorrência de um sismo traz sempre consequências negativas, tanto a nível social, como económico, 
contudo, a grandeza destas varia conforme o índice de desenvolvimento de cada país, como foi de-
monstrado em trabalhos passados (Erdik e Durukal, 2008). Por exemplo, no sismo Loma Prieta, em 
1987, nos EUA, morreram 62 pessoas e a perda económica foi estimada num valor de 4.7 mil milhões 
de dólares, enquanto que, passado um ano, num sismo semelhante, mas desta vez em Spitak, Arménia, 
morreram cerca de 20 000 humanos e a perda económica rondou os 570 milhões de dólares (Chatelain 
et al., 1999). Pode então concluir-se que um país pouco desenvolvido como o Nepal estará mais sujei-
to a trágicas perdas humanas na ocorrência de um sismo. 
Concluindo, o Nepal é um país com elevada atividade sísmica, devido à sua vulnerável localização 
sobre a fronteira de duas placas tectónicas. Ao longo dos anos, vários sismos deixaram marcas ines-
quecíveis num país que, ao que tudo indica, está condenado a continuar a sofrer tais acontecimentos. 
Daí a urgência da implementação de medidas, designadamente na área da construção, que venham a 
minimizar o impacto sísmico na economia e na perda de vidas humanas. 
 
2.2.2. SISMO DE 25 DE ABRIL DE 2015 
O sismo que ocorreu na manhã de sábado do dia 25 de Abril de 2015, com magnitude de 7.8 Mw, teve 
lugar no distrito de Gorkha que se situa a cerca de 80 Km a Noroeste da capital Kathmandu (Barbosa 
et al., 2016). O foco do sismo foi a 8.2 Km de profundidade (USGS, 2015). Como consequência, des-
lizamentos de terras, desabamento de rochas e avalanches ocorreram. A distribuição espacial das ré-
plicas (ver Fig. 2.6) sugere que a rutura se propagou de Oeste para Este, o que provocou vasta destrui-
ção em Kathmandu e seus arredores (Chiaro et al., 2015; Okamura et al., 2015). O sismo fez-se ainda 
sentir na China, Índia, Bangladesh, Paquistão e Butan, chegando mesmo a provocar vítimas mortais 
em alguns destes países. No Nepal, aproximadamente 9 000 pessoas morreram, e cerca de 23 000 fica-
ram feridas. Só em Kathmandu, o número de mortos foi próximo de 1 700, e o número de feridos      
13 100 (Shakya e Kawan, 2016). 
 




Fig. 2.6 – Distribuição espacial das réplicas do sismo de 25 de Abril de 2015 (Okamura et al., 2015) 
 
O sismo foi resultado de um choque nas falhas localizadas na MFT, devido à subducção da placa da 
Índia para baixo da placa da Eurásia, em direção a Norte (Chiaro et al., 2015), à semelhança do que se 
pode observar na figura 2.3b. 
A intensidade máxima atingida foi IX (MMI), tanto no epicentro como em Kathmandu (Barbosa et al., 
2016). As réplicas fizeram-se sentir até ao dia 2 de Julho de 2015 e no final foram registadas mais de 
400 com magnitude superior a 4 Mw. Uma réplica com magnitude de 6.6 Mw ocorreu trinta minutos 
depois do choque principal, também em Gorkha. A réplica mais forte ocorreu a 12 de Maio, com uma 
magnitude de valor 7.3 Mw, no distrito de Dolakha, 75 Km a Nordeste da capital, com o respetivo foco 
a 18.2 Km de profundidade. Morreram cerca de 200 pessoas e 2 500 ficaram feridas (Brando et al., 
2015). 
Na tabela 2.2 estão indicados os valores máximos registados pelo acelerómetro instalado em 
Kathmandu (estação KATNP, 27.7120 N, 85.3160 E, da rede de estações da USGS). A USGS (United 
States Geological Survey) (USGS, 2015) estimou para o valor de PGA (peak ground acceleration – 
aceleração máxima do solo), junto do epicentro, valores entre 0.6 e 1 g. Na figura 2.7 está indicada a 
distribuição de intensidade. 
 
Tabela 2.2 – Valores máximos registados na estação KATNP 
Direção Aceleração (g) Velocidade (m/s) Deslocamento (cm) 
Norte – Sul -0.164 -0.86 -139 
Este – Oeste 0.158 -1.07 116.9 
Vertical 0.186 0.588 -66.9 





Fig. 2.7 – Distribuição de intensidade do sismo de 25 de Abril de 2015 [adaptado de (USGS, 2015)] 
 
2.3. ENVOLVENTE DA CONSTRUÇÃO EM KATHMANDU VALLEY 
A envolvente da construção foca-se na região de Kathmandu Valley, uma vez que foi uma das regiões 
mais afetadas pelo sismo de 25 de Abril, e é também onde se localiza o caso de estudo. Inúmeros tra-
balhos (Brando et al., 2015; Chaulagain et al., 2013; Chaulagain et al., 2016; Shakya e Kawan, 2016) 
foram desenvolvidos nesta região, daí existir bastante informação disponível. 
 
2.3.1. CARACTERÍSTICAS DA CONSTRUÇÃO 
De acordo com o CENSUS realizado no Nepal (CBS, 2012), os tipos de construção mais comum são 
edifícios de alvenaria não armada, compostos por pedra ou tijolo, ligados por argamassa de lama ou 
cimento, e edifícios de betão armado. A distribuição de edifícios no Nepal pode ser observada na figu-
ra 2.8. 
No entanto, as estruturas de betão armado surgem apenas nas últimas décadas, nos anos 70, tanto em 
Kathmandu Valley como no resto do Nepal. Com o aumento do conhecimento neste tipo de material e 
crescente disponibilidade, o betão armado veio substituir o adobe, a pedra e o tijolo, e consequente-
mente, o número de edifícios deste género aumentou radicalmente (Chaulagain et al., 2013; JICA, 
2002; Shakya e Kawan, 2016). 
As práticas de construção dos edifícios de betão armado no Nepal são semelhantes às da Índia, Paquis-
tão, Indonésia, Haiti e Turquia (Bothara e Hiçyılmaz, 2008; Doǧangün, 2004; Ghobarah, Saatcioglu e 
Nistor, 2006; Sezen et al., 2003) 




Fig. 2.8 – Distribuição de edifícios no Nepal (Chaulagain et al., 2016) 
 
Devido ao rápido e descontrolado crescimento urbano, à dificuldade do governo na implementação e 
aferição dos códigos de construção, e à falta de planeamento e conhecimentos estruturais, os edifícios 
apresentam grandes riscos face à ocorrência de um sismo (Dixit, 2014). Em trabalhos anteriores 
(Brando et al., 2015; JICA, 2002; Shakya e Kawan, 2016), grande parte dos edifícios foram apontados 
como sendo non-engineered. Segundo Arya (Arya, 1994), estruturas deste género são construídas es-
pontânea e informalmente, seguindo práticas tradicionais de construção, com pouca ou nenhuma inter-
venção por parte de engenheiros e arquitetos classificados. A maioria dos edifícios non-engineered são 
compostos por paredes de alvenaria de tijolo, pedra ou blocos de betão, sem qualquer tipo de armadu-
ra, ligados com argamassa de cimento, ou, mais tipicamente, argamassa de lama (Brando et al., 2015). 
Estes edifícios carecem de resistência ao sismo, ductilidade e qualidade na construção, o que torna a 
sua durabilidade limitada (Dixit et al., 1999; Shrestha, 2006; UNDP, 1994). Face a sismo anteriormen-
te ocorridos no Nepal, milhares destes edifícios colapsaram (Dixit et al., 2000; Dixit et al., 2014). 
É nos meios rurais que as estruturas non-engineered existem em maior número. Em contraste, edifí-
cios engineered surgem com mais frequência em Kathmandu Valley. Este tipo de estruturas são cons-
truídas segundo as normas e códigos aplicáveis (Shrestha, 2006). 
No Nepal, é prática comum serem os próprios proprietários a realizar a construção das suas habita-
ções. Quando não são estes, pedreiros e artesãos locais são incumbidos da tarefa. De qualquer das 
maneiras, nenhum apresenta qualquer tipo de conhecimentos estruturais, e mais uma vez, a qualidade 
da construção é posta em causa (Brando et al., 2015; JICA, 2002; Shrestha, 2006). Em relação aos 
edifícios de betão armado, foi estimado (Dixit, 2004) que 82 % da construção era do género “proprie-
tário-construtor” em ambiente urbano, 79 % em suburbano, 92 % em ambiente rural, e ainda que 5 000 
edifícios non-engineered eram erguidos anualmente. 
Embora existam algumas regras e normas de construção a seguir, estas focam-se em aspetos mais ar-
quitetónicos e não tanto em princípios estruturais, como detalhes de ductilidade e pormenores constru-
tivos (Shakya e Kawan, 2016), que são os fatores com mais influência na vulnerabilidade sísmica dos 
edifícios. A este problema junta-se o da falta de supervisão. Em trabalhos realizados (Chaulagain, 
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Guragain e Mallik, 2010), estimou-se que 90 % dos edifícios construídos em Kathmandu foram proje-
tados por técnicos, mas que o dimensionamento sísmico não foi considerado. 
Passa agora a descrever-se as características dos dois tipos de edifícios mais comuns em Kathmandu 
Valley, os edifícios de alvenaria não armada e os edifícios de betão armado. 
 
2.3.1.1. Edifícios de Alvenaria Não Armada 
Existem cinco tipos de edifícios neste grupo: edifícios construídos em adobe, edifícios com tijo-
lo/pedra ligados por argamassa de lama e edifícios de tijolo/pedra ligados por argamassa de cimento 
(Chaulagain et al., 2013). 
Este género de estrutura é mais comum para habitações, embora possa ser encontrada em monumentos 
históricos. Este tipo de construção deve ser considerada como non-engineered, uma vez que a maior 
parte destes edifícios foram erguidos antes da existência de códigos (Shakya e Kawan, 2016). 
A informação que se apresenta de seguida resulta de trabalhos realizados no local por equipas especia-
lizadas (Brando et al., 2015; Shakya e Kawan, 2016).  
As habitações têm tipicamente pequena área de planta, com forma quadrada ou retangular e cerca de 
3-4 pisos. São construídos com paredes de alvenaria na direção longitudinal e transversal, que funcio-
nam como o principal sistema de suporte da estrutura. As lajes do piso são em geral compostas com 
vigas e placas de madeira, cobertas por camadas de lama. Por vezes, pode encontrar-se lajes de betão 
armado nos últimos pisos, a fim de suportarem tanques de reserva de água. Os telhados, quando exis-
tem, são geralmente unidirecionais, com inclinação de 10°, constituídos por vigas de madeira e cober-
tos com telhas e argamassa de lama ou simplesmente com placas de aço. Entre lajes e paredes, ou pa-
redes com paredes, há falta de ligação, o que pode resultar na separação destes elementos face à ação 
sísmica. É também comum que a espessura das paredes diminua em altura, o que provoca irregulari-
dade nesta direção. 
 
2.3.1.2. Edifícios de Betão Armado 
Em estudos anteriormente realizados (Chaulagain, 2014), foram identificados quatro tipos de estrutu-
ras neste grupo: CCP, NBC, NBC+ e WDS. As três últimas são consideradas estruturas engineered, 
isto é, contemplam o dimensionamento sísmico. 
As estruturas CCP (Current Construction Practice) são as estruturas mais comuns entre os edifícios de 
betão armado. São compostas por pórticos de betão armado, com pouca quantidade de armadura, e 
paredes de enchimento. São estruturas sem qualquer tipo de dimensionamento sísmico, e por isso de-
vem ser consideradas non-engineered. Em sismos passados, vários edifícios do género colapsaram e 
provocaram a morte de imensas pessoas (Chaulagain et al., 2013). 
A construção de estruturas do tipo NBC (Nepal Bulding Code) é baseada nos códigos de construção do 
Nepal (NBC201, 1994; NBC205, 1994). 
As estruturas NBC+ baseiam-se na versão modificada dos códigos de construção do Nepal. Em 2010, 
o Department of Urban Development and Building Construction, publicou uma série de recomenda-
ções para a construção de edifícios seguros face a sismos no Nepal, com a assistência do Programa de 
Desenvolvimento das Nações Unidas (UNDP, 2010). 
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Por último, as estruturas WDS (Well Designed Structure) são projetadas com base nos códigos de 
construção internacionais e em especial da Índia (IS456, 2000; IS1893, 2002; IS4326, 1993; IS13920, 
1993). 
Mais uma vez, graças a trabalhos de reconhecimento realizados no local (Brando et al., 2015; Shakya 
e Kawan, 2016), foi possível descrever de forma breve o cenário construtivo dos edifícios de betão 
armado em Kathmandu Valley, que seguidamente se apresenta. 
A maior parte dos edifícios residenciais de betão armado devem ser considerados non-engineered, 
uma vez que são construídos sem os devidos conhecimentos estruturais. Variam de 1 até 17 andares 
em Kathmandu. Nas áreas comerciais, os edifícios apresentam o R/C vazado para fins de comércio. A 
altura dos pisos varia entre os 2.4 e os 3 m, e a forma em planta é geralmente quadrada ou retangular. 
Em muitos edifícios concluiu-se que há pouca quantidade de armadura, incorreta amarração dos estri-
bos, insuficiente comprimento de amarração e fraca qualidade dos materiais e da mão-de-obra. 
 
2.3.1.3. Conclusão 
Em suma, pode concluir-se que a qualidade da construção do Nepal é reduzida. A falta de qualidade 
dos materiais, associada à ausência de conhecimentos de engenharia e ao rápido crescimento da urba-
nização, tornam o ambiente construído muito vulnerável face à ocorrência de um sismo. A situação é 
agravada devido ao facto de as estruturas sofrerem frequentemente alterações do seu sistema estrutu-
ral, numa fase posterior, como o acréscimo de andares ou extensão em planta de andares superiores, 
sem qualquer tipo de projeto prévio (Shakya e Kawan, 2016; Shrestha, 2006). 
 
2.3.2. DANOS SOFRIDOS NA CONSTRUÇÃO DEVIDO AO SISMO DE 25 DE ABRIL DE 2015 
Após o sismo de 25 de Abril, várias equipas (Brando et al., 2015; Chiaro et al., 2015; Okamura et al., 
2015; Rai et al., 2015; Shakya e Kawan, 2016) deslocaram-se a diversos locais no Nepal para fazer um 
registo dos danos geológicos e estruturais, bem como para apurar as causas responsáveis por esses 
danos. 
Segundo o relatório da avaliação de danos pós-sismo realizado pela Comissão Nacional de Planea-
mento do Nepal (GoN, 2015), foram estimadas, para um total de 15 sectores, perdas num valor de 7 
mil milhões de dólares e custos de reconstrução num valor de 6.2 mil milhões de dólares. Na figura 
2.9 está indicada a distribuição das perdas e custos de reconstrução para os diferentes sectores. 
 




Fig. 2.9 – Distribuição das perdas e custos de reconstrução (Okamura et al., 2015) 
 
2.3.2.1. Danos Estruturais 
Importa referir desde já que, contrariamente ao que foi previsto nos estudos anteriormente realizados, 
o sismo de 25 de Abril não provocou tantos danos como os que eram esperados, e as estruturas 
engineered apresentaram bom comportamento sísmico, tendo sofrendo apenas ligeiros danos. Já os 
edifícios classificados como non-engineered sofreram danos consideráveis (Brando et al., 2015; 
Shakya e Kawan, 2016). 
Com base nos dados do Ministério da Administração Interna Nepalês (MHA, 2015) o sismo afetou 
sobretudo 57 distritos (de um total de 75), dos quais 14 com danos severos (incluindo Gorkha e Kath-
mandu), 1120 VDC’s (Village Development Committee) e 71 municípios. Perto de 1 milhão de edifí-
cios sofreram danos. Em Kathmandu, este número ultrapassou os 100 000. Na figura 2.10 pode obser-
var-se a distribuição do número de habitações danificadas. 
 
 
Fig. 2.10 – Distribuição das habitações danificadas (Shakya e Kawan, 2016) 
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Apresenta-se separadamente o registo dos danos para edifícios de alvenaria não armada e para edifí-
cios de betão armado. 
Os edifícios de alvenaria não armada foram os que mais sofreram com o sismo. Como já foi referido, a 
maior parte deste tipo de edificação foi construída antes da implementação dos códigos, e o passar dos 
anos foi deteriorando o sistema resistente dos mesmos, que por si só já é reduzido. A maioria dos da-
nos registados foram o colapso para fora do plano das paredes de alvenaria (ver Fig. 2.11), fissuração 
diagonal concentrada nos cantos das aberturas e no centro das paredes (ver Fig. 2.12a), fissuração 
vertical junto da interação das paredes bem como nas suas extremidades (ver Fig. 2.12b), abaulamento 
das alvenarias, delaminação das camadas que formam as paredes (ver Fig. 2.13), colapso parcial ou 
total da estrutura (ver Fig. 2.14), desagregação e separação dos elementos que formam os telhados, 
entre outros. 
As principais causas responsáveis pelos referidos danos foram, sobretudo, o inadequado sistema resis-
tente a forças laterais, a falta de ligação entre paredes e entre os diafragmas de piso com as paredes 
adjacentes, a ausência de elementos de ligação horizontais e verticais à volta das aberturas, alvenarias 
muito altas e estreitas, diafragmas de piso flexíveis, reduzido espaço entre edifícios e consequente 
pounding dos edifícios adjacentes, irregularidade em altura e planta, fraca ligação dos elementos que 




Fig. 2.11 – Colapso para fora do plano das paredes de alvenaria (Shakya e Kawan, 2016) 
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  a)                                                                            b) 
Fig. 2.12 – a) Fissuração diagonal junto das aberturas; b) Fissuração vertical junto da interação de paredes 
(Shakya e Kawan, 2016) 
 
 
Fig. 2.13 – Delaminação das camadas que formam as paredes (Shakya e Kawan, 2016) 




Fig. 2.14 – Colapso parcial a total dos edifícios de alvenaria não armada (Shakya e Kawan, 2016) 
 
Relativamente aos edifícios de betão armado, foram também registados vários danos, desde parciais a 
totais, especialmente em Kathmandu Valley. Contudo, as estruturas com dimensionamento sísmico, 
cujo projeto seguiu as indicações dos códigos de construção aplicáveis, apresentaram de uma forma 
geral bom comportamento face ao sismo de 25 de Abril, sofrendo apenas ligeiros danos, pouco signi-
ficativos. 
Os danos registados foram, entre outros, desmoronamento dos pisos térreos e intermédios, fenómeno 
mais conhecido como soft-storey (ver Fig. 2.15a), desunião entre as paredes de enchimento e os pórti-
cos adjacentes (ver Fig. 2.15b), colapso de estruturas (ver Fig. 2.16), desagregação do recobrimento 
dos elementos de betão armado (ver Fig. 2.17a), esmagamento do betão, separação das vigas dos pila-
res (ver Fig. 2.17b) e fissuração dos elementos de betão armado (ver Fig. 2.18). 
As causas responsáveis por tais danos foram a falta de paredes nos pisos térreos, irregularidades em 
altura e planta, acréscimo de andares que não foram considerados em projeto, pilares flutuantes (pila-
res que se apoiam em vigas ou diretamente nas lajes de piso), distribuição irregular de massa, qualida-
de do material e da mão-de-obra reduzida, ductilidade inadequada, mecanismo de pilar-curto e pilar 
fraco-viga forte, nós de ligação viga-pilar com falta de amarração, secções com dimensões reduzidas, 
estribos mal amarrados e com espaçamento impróprio, recobrimento reduzido e comprimentos de 
amarração insuficiente (Brando et al., 2015; Rai et al., 2015; Shakya e Kawan, 2016) 
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                                                         a)                                                          b)  
Fig. 2.15 – a) Mecanismo soft-storey (Brando et al., 2015); b) Separação entre os elementos de betão armado e 
as paredes de alvenaria, e colapso para fora do plano das paredes (Shakya e Kawan, 2016) 
 
 
Fig. 2.16 – Colapso total de um edifício de betão armado (Rai et al., 2015) 
 
           
        a)                                                       b) 
Fig. 2.17 – a) Desagregação do recobrimento dos elementos de betão armado; b) Separação viga-pilar (Brando 
et al., 2015) 




Fig. 2.18 – Fissuração dos elementos de betão armado (Shakya e Kawan, 2016) 
 
2.3.2.2. Danos geológicos 
Foram também registados (Chiaro et al., 2015; Okamura et al., 2015) vários danos de natureza geoló-
gica, especificamente, deslizamento de terras (ver Fig. 2.19a), derrube de rochas (ver Fig. 2.19b), li-
quefação dos solos, assentamentos e elevações do solo (ver Fig. 2.20a) e fissuração das estradas (ver 
Fig. 2.20b). Ocorreu ainda uma avalanche no Monte Evereste que provocou vítimas mortais. 
A influência do tipo de solo existente em Kathmandu foi também demonstrada após visita ao local 
pós-sismo (Chiaro et al., 2015). Na zona avaliada, Gongabu, existem dois tipos de solo diferente, no-
meadamente um solo sedimentar fluvial recente (um depósito do Holoceno) e um solo sedimentar 
mais antigo (um depósito do Pleistoceno). Dos 28 edifícios que colapsaram na zona em questão, 19 
encontravam-se sobre o solo mais recente e os restantes 9 no solo mais antigo. Este exemplo mostra 
claramente a influência do tipo de solo nos danos provocados nas estruturas.  
 
   
                                           a)                                                                                        b) 
Fig. 2.19 – a) Deslizamento de terras; b) derrube de rochas (Chiaro et al., 2015) 
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                                            a)                                                                                         b) 





As escolas têm um papel muito importante na sociedade. É nelas que crescem, se educam e formam as 
crianças, que representam o futuro de qualquer sociedade. A nível mundial, estima-se que cerca de 1.2 
mil milhões de crianças estejam inscritas em escolas primárias e secundárias. Entre estas, aproxima-
damente 875 milhões vivem em zonas de alto risco sísmico e o número aumenta centenas de milhões 
quando consideramos outros desastres naturais como inundações, escorregamento de terras, ventos 
extremos e grandes incêndios (WorldBank, 2009). 
Uma vez que é nas escolas que as crianças passam a maior parte do tempo, e é nas suas instalações 
que são realizadas inúmeras atividades de carácter social por parte das comunidades envolventes, é 
fundamental que o conjunto de infraestruturas que as formam tenham a capacidade e as condições 
necessárias para ultrapassar com segurança quaisquer perigos a que possam estar sujeitas. 
É então essencial perceber o cenário real em que se encontram as instalações escolares, em termos da 
sua vulnerabilidade face a ação sísmica, não só ao nível de qualquer país em particular, mas sim a um 
nível global. É também importante aprender com acontecimentos passados para que no futuro os erros 
não se voltem a repetir.  
No âmbito deste trabalho, o estudo vai focar-se especialmente nas escolas Nepalesas, mas posterior-
mente serão apresentados alguns dados sobre escolas de outros países, bem como os danos sofridos 
devido a sismos passados noutras partes do globo. 
 
2.4.2. CARACTERÍSTICAS DAS ESCOLAS NEPALESAS 
O Nepal tem cerca de 30 000 escolas (Nepal, 2011a; Nepal, 2011b). A informação seguidamente apre-
sentada adveio de trabalhos anteriormente realizados (Dixit et al., 2014; NSET-NEPAL, 2000; 
Shrestha, 2001). 
No Nepal, as escolas são o centro da vida social e cultural, especialmente nas áreas rurais e suburba-
nas. Face à ocorrência de um sismo é fundamental que os edifícios escolares não sofram danos signifi-
Avaliação da Vulnerabilidade Sísmica e Estudo de Soluções de Reforço Para Um Edifício Escolar no Nepal 
 
22 
cativos, não só para salvaguardar a vida das crianças, mas também porque estas instalações são nor-
malmente usadas como centros de emergência onde se montam abrigos e infraestruturas médicas para 
as pessoas necessitadas. Uma vez que as escolas estão geralmente bem distribuídas pelas comunidades 
e possuem recreios com espaços amplos, são um bom local para a instalação de serviços de emergên-
cia. 
Lamentavelmente, as escolas Nepalesas, em geral, parecem não reunir as condições ideais para tal 
propósito. A maioria das escolas, mesmo as mais recentes, apesar do risco sísmico em que se encon-
tram as suas localizações, não apresentam dimensionamento sísmico e foram construídas sem qualquer 
orientação técnica especializada e sem qualquer tipo de supervisão (Dixit et al., 2014). 
Em sismos passados, os edifícios escolares mostraram ser altamente vulneráveis. No sismo Udayapur, 
em 1988, cerca de 6 000 escolas foram destruídas e consequentemente cerca de 300 000 crianças fo-
ram afetadas com a interrupção dos serviços escolares por vários meses. No sismo de 18 de Setembro 
de 2011, em Sikkim, também vários edifícios escolares na zona Este do Nepal foram afetados, sobretu-
do aqueles construídos com tijolo/pedra e argamassa de lama (Raghukanth, Lakshmi Kumari e 
Kavitha, 2012; Rai et al., 2012).  
A maioria dos edifícios escolares tem como sistema de suporte de carga as paredes de alvenaria, pare-
des estas que são geralmente compostas por tijolos nas regiões planas, e por pedras nas regiões monta-
nhosas. Apenas alguns dos edifícios escolares são construídos com madeira, adobe ou outros materi-
ais. As argamassas de lama são tipicamente usadas, apesar de ser dada preferência às argamassas de 
cimento nos centros urbanos e semiurbanos. Comummente à edificação em geral, também no caso das 
escolas tem vindo a aumentar a tendência para a construção em betão armado. 
No trabalho levado a cabo por Dixit et al. (Dixit et al., 2014) foram avaliadas cerca de 1 100 escolas 
nos distritos de Kathmandu (o distrito mais desenvolvido e onde se encontra a capital do país), 
Lamjung (na região mais baixa dos Himalaias), Nawalparasi (na região Terai), e Humla (na região 
superior dos Himalaias). Estes quatro distritos apresentam assim um bom cenário das escolas no Ne-
pal, uma vez que abrangem diversas regiões com características particulares (ver Fig. 2.21). Estimou-
se que aproximadamente 42 % das escolas foram construídas com tijolos ligados por argamassa de 
cimento, 13 % com betão armado, 11 % com estruturas porticadas metálicas e 10 % com tijolos e ar-
gamassa de lama. 
 
 
Fig. 2.21 – Localização das áreas de estudo (Dixit et al., 2014) 
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Em Kathmandu Valley estão concentradas 643 das 1 100 escolas e 15 delas foram indicadas como 
sendo altamente vulneráveis à ação de um sismo (Dixit et al., 2014). Cerca de 60 % foram construídas 
com os materiais tradicionais (adobe, pedra, tijolo, argamassa de lama), e as restantes 40 % com tijo-
los, argamassa de cimento e betão armado. Apesar de serem construídas com materiais mais resisten-
tes, as escolas mais recentes acabam por vezes por ser tão vulneráveis como aquelas que foram cons-
truídas com os materiais tradicionais, uma vez que têm divisões com maiores dimensões, maior área 
das aberturas e número superior de pisos. Apenas 3 edifícios com dimensionamento segundo os códi-
gos de construção do Nepal foram encontrados nesta região, e adicionalmente, foram identificados 
cerca de 4-5 % de edifícios escolares com características de dimensionamento sísmico. Contudo, a 
esmagadora maioria das escolas em Kathmandu Valley foi construída sem consideração pelo dimensi-
onamento resistente ao sismo. A situação agrava-se ao constatar-se que a falta de manutenção das 
instalações escolares é comum em muitas destas escolas. Estimou-se que 10-15 % dos edifícios esta-
vam em más condições devido à baixa qualidade dos materiais e da mão-de-obra, à falta de manuten-
ção e à idade elevada. 
Em suma, pode considerar-se que maior parte das escolas Nepalesas são non-engineered, constituídas 
por alvenarias não resistentes a ações laterais, que funcionam como o único sistema de suporte de car-
gas. Têm geralmente forma retangular em planta, e por vezes são desnecessariamente longos numa das 
direções. Os principais problemas estruturais estão associados à baixa qualidade dos materiais usados, 
paredes e telhados com pesos elevados, ausência de supervisão, falta de ligação entre as paredes e os 
outros elementos estruturais, número de andares superior ao permitido, caminho de cargas inadequado 
e irregularidades em altura e planta. 
A falta de qualidade de construção das escolas está associada ao facto de muitas delas serem construí-
das pela própria comunidade local, sem qualquer consideração pelas normas construtivas. Outro fator 
é o mecanismo de financiamento da construção das escolas. Por vezes o governo do Nepal assegura 
uma parte do financiamento, enquanto a comunidade local é responsável pela restante parte. Contudo, 
ocasionalmente, a comunidade não dispõe do financiamento exigido e fica assim comprometida a 
construção da escola, realizada apenas com o dinheiro fornecido pelo governo. 
 
2.4.3. REGISTO DE DANOS SOFRIDOS NAS ESCOLAS DEVIDOS À ATIVIDADE SÍSMICA 
2.4.3.1. Sismo de 25 de Abril de 2015, Gorkha 
Importa desde já referir que, embora o sector da educação tenha sofrido perdas consideráveis, estas 
podiam ter sido muito mais desastrosas caso o sismo tivesse ocorrido num dia normal de aulas (recor-
da-se que o sismo de 25 de Abril ocorreu numa manhã de sábado). Mais de 8 300 escolas foram afeta-
das e cerca de 50 000 salas de aulas sofreram danos. Aproximadamente 580 alunos e 50 professores 
perderam a vida. As perdas estimadas para o sector da educação são superiores a 300 milhões de dóla-
res (GoN, 2015; MHA, 2015). 
Nas figuras 2.22a-c estão indicados os mapas com a distribuição dos danos por todo o país. 
Apresentam-se de seguida os danos registados em algumas escolas localizadas na região central do 
Nepal. Na figura 2.23 estão registados os danos de uma escola em Sankhu, Kathmandu (a figura 2.17b 
faz parte dos danos da referida escola); a figura 2.24 apresenta os danos de uma escola em Okhar-
pauwa, Nuwakot; a figura 2.25 apresenta os danos de uma escola em Balaju, Kathmandu (caso de 
estudo); por último, na figura 2.26 são apresentados os danos sofridos numa escola em Piskar, 
Sindhupalchowk. 









Fig. 2.22 – Distribuição das: a) escolas afetadas; b) salas de aula com danos severos; 
c) salas de aula totalmente danificadas [adaptado de (MHA, 2015)] 
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Fig. 2.23 – Escola em Sankhu, Kathmandu (Barbosa et al., 2016) 
 
   
Fig. 2.24 – Escola em Okharpauwa, Nuwakot (Brando et al., 2015) 
 
       
Fig. 2.25 – Escola em Balaju, Kathmandu (caso de estudo) (Brando et al., 2015) 
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Fig. 2.26 – Escola em Piskar, Sindhupalchowk (Brando et al., 2015) 
 
 
Fig. 2.27 – Colapso total de uma escola Nepalesa (GoN, 2015) 
 
2.4.3.2. Outros sismos noutras partes do mundo 
Neste subcapítulo são apresentados dados sobre os danos e perdas humanas, registados em escolas 
devido a sismos que ocorreram no passado em diversos países. De forma a sintetizar a informação, os 
dados foram colocados na tabela 2.3, adaptada do trabalho de Petal (Petal, 2008). 
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Tabela 2.3 – Dados sobre os danos e perdas humanas em escolas devido a sismos passados 
[adaptado de (Petal, 2008)] 
Ano Local Descrição 
1952 Sapporo, Japão 400 escolas colapsaram 
1963 Skopje, Macedónia 44 escolas danificadas; 50 000 crianças afetadas 
1964 Anchorage, Alasca 
Metade das escolas da cidade sofreram danos severos, no entanto 








Aproximadamente 16 700 crianças faleceram nas suas escolas;  
32 000 foram evacuadas 
Yunan, China 1 300 escolas destruídas 
Udayapur, Nepal 6 000 escolas destruídas 
1989 El Asnam, Argélia 70-85 escolas colapsaram ou sofreram danos severos 
1997 Ardakul, Irão Escola primária destruída; 10 estudantes faleceram 
1999 
Kocaeli, Turquia 43 escolas sofreram danos sem possibilidade de reparação 
Chi Chi, Taiwan 51 escolas colapsaram e 786 sofreram danos 
2001 
Bhuj, Índia 
971 alunos e 31 professores faleceram; 1 884 escolas colapsam 
destruindo 5 950 salas de aula; 11 761 escolas sofreram danos 
significativos colocando 36 584 salas de aula inutilizáveis; 
Arequipa, Perú 98 escolas sofreram danos severos 
2002 
Molise, Itália 26 crianças e 1 professor faleceram com o colapso de uma escola 
Abgarm, Irão 




103 escolas destruídas; 753 sofreram danos severos; custo de 
reabilitação: cerca de 79 milhões de dólares 
Xinjiang, China 
900 salas de aulas colapsaram apenas 30 minutos antes dos alu-
nos regressarem às salas; 20 alunos faleceram 
Bingol, Turquia 
84 crianças e professores faleceram; 4 escolas colapsaram; 90% 
das escolas foram afetadas 
Bam, Irão 
67 de 131 escolas colapsaram, tendo as restantes sofrido danos 
severos; 10 000 estudantes e 1 200 professores faleceram; 32 000 
estudantes afetados 
2005 Kashmir, Paquistão 
17 000 estudantes faleceram nas suas escolas; 50 000 gravemen-
te feridas; 10 000 edifícios escolares destruídos; 300 000 crianças 
afetadas 
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2008 Sichuan, China 
Mais de 10 000 crianças faleceram nas suas escolas; estima-se 
que 7 000 salas de aulas tenham sofrido danos severos 
 
Apresentam-se ainda alguns trabalhos realizados sobre os danos sofridos nas escolas, face à ocorrência 
da ação sísmica, acompanhados de figuras ilustrativas. 
O sismo ocorrido a 23 de Outubro de 2011 em Van, na Turquia, teve uma magnitude de 7.2 Mw, e as 
perdas humanas nas escolas podiam ter sido catastróficas caso o sismo não tivesse ocorrido durante o 
fim-de-semana. No trabalho realizado por Taskin e Tugsal (Taskin e Tugsal, 2014) são quantificados e 
caracterizados os danos sofridos em 193 edifícios presentes em 101 escolas: 44 não sofreram danos, 
109 sofreram danos ligeiros, 32 sofreram danos moderados e 8 sofreram danos severos. Noutro traba-
lho realizado, ainda sobre o mesmo sismo (Oyguc, 2016), no seguimento da inspeção de 140 edifícios 
escolares construídos com betão armado, concluiu-se que 67 deveriam ser demolidos e 73 precisariam 
de ser reforçados. As principais razões apontadas para os danos observados nos edifícios de betão 
armado, são a baixa qualidade do betão, armadura insuficiente, ligação viga forte-pilar fraco, efeito de 
pilar curto, incorreta amarração dos estribos, entre outros (ver Fig. 2.28 e 2.29). 
 
 
Fig. 2.28 – Danos nos edifícios escolares em Van, Turquia (1) (Oyguc, 2016) 
 
 
Fig. 2.29 – Danos nos edifícios escolares em Van, Turquia (2) (Oyguc, 2016) 
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O sismo ocorrido a 12 de Maio de 2008 em Sichuan, na China, teve uma magnitude de 8 Mw e infe-
lizmente ocorreu durante o período de aulas, tendo provocado milhares de vítimas mortais nas escolas. 
A escola Xuankou, localizada em Sichuan, foi alvo de pesquisa após o sismo (Lu et al., 2012). A esco-
la era formada por dez edifícios em betão armado, dos quais três estavam destinados às salas de aula, 
cinco aos dormitórios, um edifício para os serviços e outro para o refeitório. Apesar de todos os edifí-
cios terem seguido as mesmas normas de construção, nem todos sofreram os mesmos danos. Os edifí-
cios com maiores vãos, nos quais se inserem aqueles destinados às salas de aula, sofreram danos seve-




Fig. 2.30 – Vista aérea da escola Xuankou (XinhuaNewsAgency) 
 
    
                                               a)                                                                                       b) 
Fig. 2.31 – a) Edifício A; b) edifício B (Lu et al., 2012) 
 




Fig. 2.32 – Edifício H (danos resultantes da colisão do edifício A aquando do seu colapso) (Lu et al., 2012) 
 
Outras escolas foram alvo de pesquisa após o sismo de 12 de Maio de 2008 (Feng, Yi e Bi, 2011; Kit 
Miyamoto, Gilani e Wada, 2011). As escolas de seguida apresentadas eram relativamente recentes, 
contruídas nos anos 90. Na cidade de Juyuan, uma escola colapsou provocando a morte de 700 pesso-
as. A escola era constituída por vigas de betão armado apoiadas em paredes de alvenaria não armadas. 
A falta de ligação entre os pisos e as paredes foi um dos fatores responsáveis para o colapso da estru-
tura (ver Fig. 2.33a). Em Xingfu, uma escola colapsou provocando mais de 300 vítimas mortais. Real-
ça-se o facto de que as escadarias presentes na escola sobreviveram ao sismo, tanto nesta escola como 
em muitas outras, tendo salvado a vida das pessoas que aí se encontravam (ver Fig. 2.33b). Em 
Hanwang, uma escola primária colapsou (ver Fig. 2.34a). Um edifício escolar situado em Pengzhou 
elevou-se aproximadamente 3 m em relação à cota inicial durante o sismo. No entanto, a escola sofreu 
apenas danos ligeiros (ver Fig. 2.34b). 
 
   
   a)                                                                                     b) 
Fig. 2.33 – Danos nas escolas situadas em: a) Juyuan; b) Xingfu (Kit Miyamoto, Gilani e Wada, 2011) 
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                                          a)                                                                                      b) 
Fig. 2.34 – Danos nas escolas situadas em: a) Hanwang (Kit Miyamoto, Gilani e Wada, 2011); b) Pegzhou (Feng, 
Yi e Bi, 2011) 
 
2.5. CONCLUSÕES 
Neste capítulo foi abordada a atividade sísmica no Nepal, bem como as características da construção 
neste país. 
A localização do território nepalês sobre a interação de duas placas tectónicas, torna este país bastante 
propenso a sofrer sismos, como tem vindo a ser demonstrado pelo histórico registado deste fenómeno 
natural em particular. O mais recente sismo, de intensidade considerável, ocorreu a 25 de Abril de 
2015, provocando imensas vítimas e o colapso de inúmeros edifícios. 
Em termos da envolvente da construção no Nepal, destacam-se dois grupos: edifícios de alvenaria não 
armada e edifícios de betão armado. Em geral, a qualidade da construção é escassa, sobretudo, devido 
à ausência da implementação de códigos e normas de construção, falta de mão-de-obra qualificada, 
baixa qualidade dos materiais usados e falta de supervisão e manutenção. 
No âmbito do presente trabalho, o estudo focou-se nas escolas nepalesas. Um número preocupante de 
edifícios escolares não apresenta as condições necessárias para resistir à ação sísmica segundo os pa-
drões de segurança e conforto exigidos para este tipo de estruturas, e daí ser cada vez mais necessário 
a adoção de medidas de prevenção que permitam tornar as escolas seguras. 
Lamentavelmente, também se verifica que outras escolas ao longo do mundo não reúnem as caracte-
rísticas necessárias para resistir à ação do sismo e consequentemente alguns edifícios escolares colap-
saram durante a ocorrência de sismos passados, provocando a morte de milhares de estudantes. 
  













ENGENHARIA SÍSMICA E  
PAREDES DE ALVENARIA 
 
3.1. INTRODUÇÃO 
A engenharia sísmica tem cada vez mais um papel importante na sociedade. Devido à sua complexi-
dade, o projeto sísmico só mais tarde foi introduzido e considerado no dimensionamento dos edifícios. 
Consequentemente são inúmeros os danos registados na edificação devidos à ação sísmica.  
Na primeira parte deste capítulo caracteriza-se a ação sísmica, desde a sua formação até à maneira 
como afeta as estruturas. São ainda indicados os mecanismos/efeitos mais comuns nos edifícios de 
betão armado face este tipo de solicitação, bem como as causas responsáveis por tal. 
Numa segunda parte, o estudo foca-se nas paredes de alvenaria. As paredes de alvenaria são dos ele-
mentos mais antigos no mundo da construção. Mesmo antes da introdução do betão armado, já se er-
guiam edifícios com paredes de alvenaria. Naturalmente, estes elementos foram evoluindo ao longo do 
tempo, mas ainda hoje, o seu comportamento face determinadas solicitações deixa algumas dúvidas. 
No subcapítulo 3.3 são indicados os efeitos das paredes de alvenaria nos edifícios de betão armado e 
as consequências da omissão destes elementos no cálculo estrutural. Posteriormente, é abordado o 
comportamento dos painéis de alvenaria sob ações horizontais, bem como a modelação desenvolvida 
para simular este comportamento. 
O capítulo termina com a descrição do modelo adotado no presente trabalho. São definidos todos os 
parâmetros utilizados e atribuídos valores para alguns deles. 
 
3.2. ENGENHARIA SÍSMICA 
3.2.1. INTRODUÇÃO 
É importante conhecer os fenómenos inerentes à ocorrência de um sismo para compreender como é 
que estes se manifestam e quais os seus efeitos na construção. Este subcapítulo surge assim com o 
propósito de expor alguma informação sobre a natureza dos sismos. A informação foi recolhida no 
livro Dynamics of Structures, escrito por Ray W. Clough e Joseph Penzien (Clough e Penzien, 1975). 
Determinadas evidências em algumas formações geológicas mostram que os maciços rochosos sofre-
ram grandes deformações quando estavam enterrados a alguma profundidade, o que aparentemente 
sugeriu que os maciços sob a superfície terrestre não são tão rígidos como se pensava. Também se 
constatou que inúmeras ruturas sucederam dentro dos maciços, presumivelmente, após a capacidade 
de deformação dos materiais envolvidos ter sido ultrapassada, tendo como resultado a ocorrência de 
movimentos relativos de escorregamento entre ambos os lados da superfície de rutura, criando as de-
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signadas falhas geológicas. As falhas são caracterizadas segundo as respetivas orientações (strike) e 
inclinações (dip) (ver Fig. 3.1). O tipo de deslocamento que ocorre numa falha depende do estado de 
tensão do maciço rochoso que levou à rutura e pode ser de dois géneros, nomeadamente strike-slip e 
dip-slip. A acumulação de tensão horizontal de corte conduz a movimentos laterais na direção da ori-
entação strike, o referido strike-slip. Movimentos relativos segundo a direção da inclinação dip são os 
chamados dip-slip. Este tipo de movimento está associado a tensões de tração ou compressão. 
Resumindo, a rutura de um maciço rochoso acontece quando os materiais constituintes atingem o limi-
te de capacidade de tensão e deformação, acompanhada com a libertação instantânea de energia sob a 
forma de ondas elásticas vibratórias que se propagam radialmente para o exterior, a partir do ponto de 
rutura, também designado por foco. Um sismo não é mais do que a passagem destas ondas num de-
terminado local na Terra. 
São identificados quatro tipos de ondas sísmicas, separadas em dois grupos. No primeiro grupo estão 
as ondas sísmicas que se propagam a grande profundidade, nomeadamente as ondas “P”, onde as par-
tículas se movem na direção de propagação, provocando deformações de tração e compressão, e as 
ondas “S” em que as partículas se movem perpendicularmente à direção de propagação, provocando 
deformações de corte. No segundo grupo as ondas propagam-se perto da superfície terrestre e são co-




Fig. 3.1 – Caracterização das falhas geológicas e diferentes movimentos (Bolt, 1988) 
 




Fig. 3.2 – Diferentes ondas sísmicas (Bolt, 1976) 
 
Estas ondas sísmicas são registadas por estações de controlo especializadas, que depois fornecem a 
informação sobre a forma de acelerogramas, entre outros. A forma complexa destes acelerogramas 
deve-se ao facto de que durante um sismo ocorrem sequencialmente ruturas de vários pontos ao longo 
da falha, e por cada ponto que entra em rutura forma-se uma onda sísmica. Uma vez que estas ondas 
aparecem em diferentes instantes e locais, a sua combinação resulta na típica forma complexa obser-
vada nos acelerogramas. 
 
3.2.2. EFEITOS DA AÇÃO SÍSMICA NOS EDIFÍCIOS DE BETÃO ARMADO 
A característica especial da excitação sísmica sobre as estruturas é que esta é aplicada sobre a forma de 
movimento dos apoios, em vez de carregamentos externos como na maior parte das excitações dinâ-
micas. O carregamento sísmico efetivo deve ser estabelecido em função desse movimento. Uma vez 
conhecido o movimento do solo, a determinação dos correspondentes estados de tensão e deformação 
da estrutura é relativamente simples (Clough e Penzien, 1975). 
Neste subcapítulo pretende-se identificar os efeitos da ação sísmica em edifícios de betão armado, os 
mecanismos de rutura, bem como as causas responsáveis por esses mecanismos. 
Antes de se passar à descrição das consequências da ação sísmica, definem-se os conceitos de resis-
tência, rigidez e ductilidade, conceitos estes que estão intimamente relacionados com os efeitos do 
sismo nas estruturas de betão armado. 
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 Rigidez – A rigidez de um elemento é a propriedade que determina o grau de deformação 
que esse elemento vai sofrer quando sujeito a uma determinada solicitação. Os principais 
parâmetros que influenciam a rigidez são as propriedades dos materiais [módulo de 
Young (E); módulo de distorção (G)], propriedades geométricas (área; inércia) e as pro-
priedades do elemento (comprimento; condições de apoio) (Fernandes, 2013); 
 Resistência – A resistência é caracterizada pela capacidade de um elemento para resistir a 
um determinado carregamento. Uma vez que a resistência de uma estrutura atinja o seu 
limite, é a ductilidade que dita o desempenho estrutural (Fernandes, 2013); 
 Ductilidade – o conceito de ductilidade pode por vezes parecer um pouco subjetivo, uma 
vez que não é passível de quantificação. Define-se como sendo a capacidade de um ele-
mento para se deformar após atingir o respetivo limite de resistência, sem perdas conside-
ráveis da sua capacidade resistente (Oliveira, 1995). Elementos com capacidade para se 
deformarem são designados de dúcteis, enquanto os elementos que carecem desta capaci-
dade são conhecidos como frágeis. 
A rigidez, a resistência e a ductilidade de uma estrutura de betão armado são responsáveis pelo seu 
comportamento. Estes atributos não são conferidos apenas pelos elementos isoladamente, mas também 
pela forma como esses elementos estão ligados entre si (Oliveira, 1995). 
A resposta em regime plástico das estruturas depende da capacidade de redistribuição de esforços re-
sultantes do esgotamento da capacidade resistente nas zonas críticas, e da aptidão destas zonas para se 
deformarem após esse esgotamento (Rodrigues, 2005). Por sua vez, a capacidade de redistribuição, de 
resistência e de deformação, são conferidas pelas propriedades dos materiais usados, pela quantidade e 
distribuição de armadura, pelos detalhes construtivos, entre outros. Os códigos construtivos, juntamen-
te com as restantes normas, fornecem critérios e métodos para projetar as estruturas, contudo, não são 
suficientes para garantir a qualidade da obra e assegurar a sua segurança. Se a regulamentação não for 
corretamente aplicada, ou se não existir supervisão na fase de conceção estrutural, podem erguer-se 
estruturas vulneráveis à ação sísmica, como se tem constatado em inúmeros edifícios de betão armado 
ao longo do mundo, face à ocorrência de um sismo. Para se garantir um bom desempenho estrutural na 
presença deste tipo de ação, é necessário assegurar a qualidade, tanto na fase de projeto, como na fase 
de construção (Varum, 2003). 
Passam agora a descrever-se as principais causas responsáveis pelos danos sofridos nos edifícios de 
betão armado, devidos à ação sísmica (Varum, 2008):  
 Confinamento inadequado – o betão comprimido apresenta uma rutura frágil, perpendi-
cular à direção das principais tensões de compressão. Através do confinamento dos ele-
mentos de betão armado, com recurso a estribos, este tipo de rutura pode ser retardada ou 
mesmo impedida, melhorando-se a capacidade resistente e a ductilidade dos elementos 
estruturais (Varum, 2003) (ver Fig. 3.3a); 
 Ductilidade inadequada – a ductilidade influencia diretamente a capacidade de dissipa-
ção de energia de uma estrutura, característica esta fundamental para evitar ou diminuir a 
probabilidade de colapso face à ação do sismo. Lamentavelmente, este conceito não foi 
devidamente integrado na regulamentação de cálculo sísmico e, consequentemente, um 
considerável número de edifícios de betão armado carece de ductilidade apropriada, apre-
sentando um comportamento frágil perante ações cíclicas (Varum, 2003); 
 Mecanismos de aderência aço-betão – a performance das estruturas de betão armado é 
altamente dependente dos mecanismos de transferência de tensões entre o aço e o betão, 
tanto para solicitações cíclicas como estáticas. A aderência entre estes dois materiais é es-
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sencialmente desenvolvida pelo imbricamento entre o betão e a armadura. Apesar de nas 
análises de estruturas de betão armado assumir-se geralmente uma aderência perfeita en-
tre estes materiais, o que implica total compatibilidade de deformações entre o aço e o be-
tão, esta hipótese normalmente só é válida para estados iniciais de carregamento e valores 
reduzidos de tensão. Por outro lado, para valores consideráveis de carregamento ocorrem 
ruturas na ligação aço-betão, dando origem ao escorregamento das armaduras (Fernandes, 
Varum e Costa, 2007). A degradação da aderência pode provocar o aumento do período 
fundamental da vibração de estrutura, a diminuição da capacidade dissipativa de energia e 
ainda alterações da distribuição de esforços internos (Varum, 2008), aumentando a vulne-
rabilidade sísmica dos edifícios; 
 Incorreta amarração e sobreposição da armadura principal – a incorreta pormenori-
zação na fase de projeto, ou a deficiente execução em fase de construção das zonas de 
amarração e de sobreposição da armadura longitudinal, são falhas frequentes nas obras de 
betão armado (Varum, 2008); 
 Inadequada capacidade resistente ao corte de vigas e pilares – as ações consideradas 
no dimensionamento estrutural apresentam esforços de corte geralmente inferiores aos 
desenvolvidos devido à ação sísmica. Consequentemente, muitas estruturas existentes 
apresentam capacidade ao corte limitada, devido a erros de projeto ou de execução 
(Varum, 2008) (ver Fig. 3.3b); 
 Inadequada capacidade resistente à flexão de vigas e pilares – o aço tem um papel 
fundamental na resposta sísmica dos elementos de betão armado. O tipo de aço usado, 
bem como a quantidade e os detalhes de pormenorização, têm bastante influência no 
comportamento deste tipo de estruturas. Nesse sentido, falhas na pormenorização ou na 
execução das armaduras de flexão, podem provocar danos significativos ou mesmo o co-
lapso destes elementos (Varum, 2003); 
 Inadequada capacidade resistente dos nós viga-pilar – como já foi referido, o desem-
penho estrutural não depende somente das características (rigidez, resistência e ductilida-
de) dos seus elementos isoladamente, mas também da maneira como esses elementos se 
ligam entre si (Oliveira, 1995). Devido à insuficiente capacidade resistente ao corte e à 
inadequada ancoragem da armadura longitudinal dos elementos que se intersectam nos 
nós de ligação, a rigidez pode ser gravemente afetada. Os mecanismos correntes de rutura 
nos nós de ligação viga-pilar devem-se à inadequada armadura de confinamento e à desa-
propriada ancoragem da armadura principal dos elementos estruturais nos nós (FEMA-
274, 1997) (ver Fig. 3.4a). 
 Mecanismo viga forte-pilar fraco – de acordo com a atual regulamentação (EC8-3, 
2005), as exigências de deformação em regime não-linear, devem concentrar-se ao nível 
das vigas e não dos pilares, para que se possa obter uma resposta dúctil das estruturas. É 
então necessário garantir que em cada nó viga-pilar, a resistência dos pilares seja superio-
res à das vigas (Varum, 2003). É importante referir que a probabilidade de um edifício 
colapsar, é maior para o caso de colapsar um pilar, do que para o caso de colapsar uma 
viga (ver Fig. 3.4b). 
 Irregularidades estruturais (em planta e altura) – alterações bruscas na distribuição de 
rigidez, resistência, massa e/ou propriedades dos elementos que compõem um edifício 
(redução das secções transversais, variação da altura dos pisos, mudança de materiais, in-
trodução ou remoção de paredes, entre outros), quer em planta, quer em altura, podem 
provocar distribuições de forças horizontais e deformações diferentes daquelas que resul-
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tariam caso a estrutura fosse regular (Moehle e Mahin, 1991). Na eventualidade das cara-
terísticas estruturais não serem uniformes, é bastante difícil evitar a concentração de da-
nos nas zonas onde se dão as ditas alterações (Varum, 2003). Não faz sentido falar de ir-
regularidades estruturais sem referir o mecanismo soft-storey. Este mecanismo deve-se, 
sobretudo, à variação da rigidez em altura. A ausência de paredes, ou redução da secção 
transversal dos elementos num determinado piso, pode levar ao colapso do mesmo, com-
prometendo a integridade da estrutura. O caso mais grave ocorre quando o R/C é o único 
piso com ausência de paredes de alvenaria. Neste caso, o edifício, apoiado somente nos 
pilares, funciona como um pêndulo invertido quando sujeito à ação sísmica, verificando-
se que a esmagadora maioria do deslocamento se concentra ao nível do primeiro piso. Os 
pilares do R/C ficam assim condicionados a um valor de drift (deslocamento relativo en-
tre pisos) muito elevado que pode resultar no colapso da estrutura (Furtado, 2013) (ver 
Fig. 2.14a). Irregularidades em planta provocam sobretudo mecanismos de torção nos 
edifícios, quando sujeitos à ação sísmica. 
 Influência dos modos superiores – muitos edifícios foram projetados usando procedi-
mentos simplificados, baseados apenas na representação de um único modo de vibração 
equivalente. O problema surge para as estruturas onde os modos de vibração superior têm 
influência no comportamento da estrutura, mas para os quais não foram dimensionados 
(Varum, 2003). 
 
       
                                                               a)                                                                              b) 
Fig. 3.3 – a) Confinamento inadequado; b) inadequada capacidade resistente ao corte de um pilar         
(Saatcioglu, Gardner e Ghobarah, 1999) 
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                                                 a)                                                                                     b) 
Fig. 3.4 – a) Inadequada capacidade resistente dos nós viga-pilar (Aschheim, 2001) ; b) mecanismo viga forte-
pilar fraco (Karaesmen et al., 1992) 
 
3.3. PAREDES DE ALVENARIA 
Uma parede de alvenaria é definida como sendo um conjunto de pedras ou blocos, naturais ou artifici-
ais, ligados entre si através de juntas de argamassa. Apresenta as seguintes características: vertical, 
autoportante, fixa, monolítica, contínua e geralmente pesada. São várias as funções das paredes de 
alvenaria na construção, designadamente compartimentação, conforto térmico e acústico, proteção 
para o exterior e por vezes pode apresentar funções estruturais. Nos últimos anos, com o aparecimento 
do betão armado, as paredes de alvenaria são cada vez menos utilizadas como elementos estruturais, 
reduzindo a sua utilização essencialmente às funções não estruturais (Dias e Sousa, 2007; Rodrigues, 
2005) 
 
3.3.1. INFLUÊNCIA DAS PAREDES DE ALVENARIA EM EDIFÍCIOS DE BETÃO ARMADO FACE AÇÃO SÍSMICA 
Tradicionalmente, a consideração da contribuição estrutural das paredes de alvenaria é apenas sob a 
forma de ação, não considerando a resistência e rigidez destas. Os painéis de alvenaria têm um com-
portamento complexo que depende de vários fatores, nomeadamente das propriedades dos materiais 
utilizados, da qualidade da mão-de-obra, da geometria das paredes, da dimensão e posição das abertu-
ras, da interação parede/pórtico envolvente, entre outros, que tornam difícil a sua modelação numérica 
e daí a sua contribuição estrutural não ser normalmente considerada (Furtado, 2013; Varum, 2008). 
Contudo, a omissão da rigidez e resistência das paredes de alvenaria no dimensionamento estrutural 
não é uma abordagem correta e deve ser abandonada. Os painéis de alvenaria apresentam um compor-
tamento frágil e a sua presença nas estruturas pode alterar de forma radical a resposta destas. Face a 
solicitações horizontais, como no caso da ocorrência de um sismo, a presença das paredes pode au-
mentar consideravelmente a rigidez lateral da estrutura, e consequentemente reduzir o período natural 
desta, resultando num agravamento do efeito das ações sísmicas, através da transferência de forças 
para zonas que não foram dimensionadas para tal (Asteris, Giannopoulos e Chrysostomou, 2012; 
Paulay e Priestley, 1992). 
Um mecanismo de rutura que aparece muitas vezes em edifícios de betão armado com paredes de al-
venaria é o chamando mecanismo pilar-curto, conhecido internacionalmente como short-column (ver 
Fig. 3.5). Este modo de rutura ocorre tipicamente quando as paredes de alvenaria não se desenvolvem 
até ao final do piso (por exemplo, devido à presença de aberturas), deixando parte do pilar exposto, 
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originando assim o aumento de esforços e deformações de corte neste elemento, no caso da ocorrência 
de um sismo, podendo resultar no colapso da estrutura (Rodrigues, 2005). Como já foi referido, o me-
canismo soft-storey também está associado à presença/omissão de paredes. 
 
       
                           a)                                                                                   b) 
Fig. 3.5 – a) Mecanismo pilar-curto (Varum, 2003); b) esquema do mecanismo pilar-curto (Paulay e Priestley, 
1992) 
 
Por outro lado, as paredes de alvenaria também podem oferecer efeitos benéficos às estruturas. A ob-
servação dos danos registados nos edifícios devidos à ação sísmica permitiu comparar o desempenho 
sísmico das estruturas, com e sem paredes estruturais, tendo os resultados indicado, de forma genérica, 
que os danos sofridos nos edifícios com paredes são inferiores aos edifícios sem paredes (Pouca, 
2001). A rigidez no plano horizontal e a resistência conferida pelos painéis de alvenaria permitem a 
diminuição do valor de drift nos pisos dos edifícios e o aumento das forças laterais resistentes de cada 
piso, respetivamente. Uma vez que as paredes estejam devidamente confinadas nos pórticos envolven-
tes, estas contribuem significativamente para dissipação de energia da estrutura (Smyrou, 2006). 
Em suma, pode concluir-se que as paredes de alvenaria são elementos com comportamento complexo 
e, por essa razão, é complicado prever com precisão os efeitos, benéficos ou prejudiciais, que vão ter 
nas estruturas. Daí ser fundamental a sua consideração no cálculo estrutural. 
 
3.3.2. COMPORTAMENTO DAS PAREDES DE ALVENARIA NAS ESTRUTURAS DE BETÃO ARMADO 
Leuchars e Scrivener (Leuchars e Scrivener, 1976) mostraram que a evolução do comportamento de 
um painel de alvenaria, confinado por um pórtico de betão armado e sujeito a ações horizontais cres-
centes, tem três fases, que passam agora a descrever-se: 
 Primeira fase – numa fase inicial, o conjunto pórtico-parede apresenta comportamento 
monolítico, não havendo separação dos elementos. Nesta fase, o carregamento pode atin-
gir valores até 50 % da carga máxima. A duração desta etapa depende essencialmente da 
ligação pórtico-parede (Leuchars e Scrivener, 1976). Quando as deformações dos dois 
elementos deixam de ser compatíveis, surgem fendas na interface, sobretudo nos cantos 
tracionados, e os dois elementos começam a separar-se (Milheiro, 2008). Neste ponto está 
terminada a primeira fase (ver Fig. 3.6a); 
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 Segunda fase – esta fase caracteriza-se pela progressão das referidas fendas em direção 
aos cantos comprimidos, funcionando a parede como uma biela diagonal comprimida 
(Milheiro, 2008) (ver Fig. 3.6b); 
 Terceira fase – a última fase inicia-se com a rutura do sistema. Pode dar-se no pórtico de 
betão armado ou na parede de alvenaria, conforme a rigidez relativa entre os dois elemen-
tos. No caso das paredes possuírem elevada resistência, é possível que a rutura se dê pri-
meiro nos pilares do pórtico (Rodrigues, 2005). Caso ocorra primeiro a rutura das alvena-
rias, esta tem três mecanismos possíveis: 
 Rutura por corte ao longo da junta horizontal de argamassa – este tipo de rutu-
ra ocorre quando a argamassa de ligação é muito fraca, contribuindo para a baixa 
resistência do painel aos esforços de corte (Milheiro, 2008) (ver Fig. 3.7a); 
 Rutura por fissuração diagonal – este fenómeno deve-se ao facto da resistência 
da argamassa utilizada ser inferior à dos blocos de alvenaria, resultando na fissura-
ção na direção comprimida, devida a esforços de tração (Milheiro, 2008) (ver Fig. 
3.7b); 
 Rutura por esmagamento dos cantos comprimidos – na eventualidade do painel 
de alvenaria apresentar elevada resistência ao corte e à tração, a rutura é condicio-
nada pelo esmagamento dos cantos. Quanto mais deformável for o pórtico, menor é 
o comprimento de contacto entre este e a parede e, consequentemente, maiores va-
lores de tensão de compressão vão concentrar-se nos cantos comprimidos. Este tipo 
de rutura apresenta um comportamento frágil (Milheiro, 2008) (ver Fig. 3.7c). 
 
           
                                        a)                                                                                          b) 
Fig. 3.6 – a) Primeira fase (Rodrigues, 2005); b) segunda fase (Melro, 2006) 
 
 




                                        a)                                                                                        b) 
 
c) 
Fig. 3.7 – a) Rutura por corte ao longo da junta horizontal de argamassa; b) rutura por fissuração diagonal;          
c) rutura por esmagamento dos cantos comprimidos (Melro, 2006) 
 
3.3.3. MODELOS DESENVOLVIDOS PARA SIMULAÇÃO DO COMPORTAMENTO DAS PAREDES DE ALVENARIA 
Neste subcapítulo faz-se uma breve referência a alguns dos principais modelos desenvolvidos para 
caracterizar o comportamento das paredes. 
A comunidade científica focou a sua atenção no estudo das paredes de alvenaria, essencialmente no 
seu comportamento estrutural. Os danos registados nos edifícios associados a este elemento tornaram 
claro que a resposta global de uma estrutura depende, consideravelmente, da resposta das paredes de 
alvenaria. Daí o interesse no desenvolvimento da modelação das alvenarias, com o objetivo de prever 
com precisão o comportamento expectável destas estruturas, face a qualquer tipo de solicitação, para 
que possam ser tomadas medidas em fase de projeto e execução, quer em casos de nova construção ou 
de reabilitação, que diminuam os danos de forma quantitativa e qualitativa, assegurando o conforto e a 
segurança da vida humana. 
Neste sentido, foram desenvolvidos inúmeros trabalhos, abordando diversos modelos com diferentes 
graus de complexidade, e executados vários ensaios experimentais, com o objetivo de perceber de que 
modo as propriedades das paredes de alvenaria interagem com a estrutura envolvente. Contudo, im-
porta referir que ainda hoje não existe nenhum modelo ou método que caracterize de forma exata o 
comportamento dos painéis de alvenaria. 
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O primeiro trabalho sobre paredes de alvenaria foi desenvolvido há 60 anos, por Polyakov (Polyakov, 
1956), e contribuiu bastante para o conhecimento deste assunto, daí a sua referência. 
Os diferentes modelos desenvolvidos dividem-se em dois grandes grupos, nomeadamente: micro-
modelos e macro-modelos. 
 Micro-modelos – estes modelos são baseados nos elementos finitos. A discretização da 
parede é feita ao nível dos elementos, separando os elementos de tijolo dos elementos de 
junta, recorrendo a elementos de interface aos quais podem ser atribuídas diferentes ca-
racterísticas de comportamento. Nos micro-modelos é necessário definir detalhadamente 
cada elemento que constitui a alvenaria. A resposta obtida por este tipo de modelos apro-
xima-se bastante da resposta real, apresentando valores de carga última e mecanismos de 
rutura com muito bom grau de aproximação. Porém, o imenso esforço de cálculo associa-
do e o elevado número de parâmetros a definir desencorajam os projetistas a usar este tipo 
de modelos para obter a resposta global da estrutura (Rodrigues, 2005); 
 Macro-modelos – são modelos simplificados onde apenas é necessário definir uma lei 
constitutiva global para a parede de alvenaria, o que acaba por diminuir imenso o grau de 
refinamento. Este tipo de modelos possibilitam a representação global do comportamento 
das alvenarias, bem como a sua influência na resposta estrutural dos edifícios. O modelo 
da dupla-biela equivalente é o mais utilizado de entre os macro-modelos desenvolvidos 
(Rodrigues, 2005) e foi o modelo adotado no presente trabalho. 
 
3.3.4. MODELAÇÃO ADOTADA NO PRESENTE TRABALHO 
3.3.4.1. Introdução 
No âmbito do presente trabalho, adotou-se o modelo proposto por Crisafulli (Crisafulli, 1997), que foi 
mais tarde testado experimentalmente por Smyrou (Smyrou, 2006), verificando-se boa aproximação 
entre os valores resultantes do modelo numérico e do modelo experimental. Recentemente, o mesmo 
modelo volta a ser usado por Furtado (Furtado, 2013), e uma vez mais, os resultados obtidos foram 
apreciáveis. 
O modelo adotado, dupla-biela equivalente, resulta do compromisso entre o modelo simplificado com 
apenas uma biela e o modelo mais elaborado com três bielas (Smyrou et al., 2011) (ver Fig. 3.8). 
 
 
Fig. 3.8 – Hipóteses de modelos baseados em bielas equivalentes (Crisafulli e Carr, 2007) 
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No modelo proposto, cada painel de alvenaria é representado por quatro bielas e duas molas de com-
portamento não linear (ver Fig. 3.9). As duas bielas, em cada direção diagonal, têm como função 
transmitir os esforços axiais (de compressão ou tração) e as deformações entre os dois cantos onde se 
encontram. As molas são introduzidas de maneira a poder considerar-se a resistência e a deformação 
por corte da alvenaria. Apenas uma mola está ativa a cada momento, sendo a mola ativa a que se en-
contra na diagonal comprimida (Smyrou et al., 2011). 
 
 
Fig. 3.9 – Modelo adotado (Smyrou et al., 2011) 
 
Como se pode observar na figura 3.9, existem 8 nós, dos quais 4, os chamados nós internos, simulam o 
ponto de contacto entre o painel de alvenaria e o pórtico envolvente. Os restantes 4 nós, designados de 
nós fictícios, permitem contabilizar o comprimento de contacto entra a parede e o pórtico (Smyrou et 
al., 2011). 
O objetivo do presente trabalho não passa pela descrição do processo envolvente no desenvolvimento 
do modelo adotado. Para obtenção dessa informação, recomenda-se a leitura dos seguintes trabalhos: 
(Crisafulli, Carr e Park, 2000; Crisafulli, 1997; Crisafulli e Carr, 2007; Smyrou, 2006; Smyrou et al., 
2011). No âmbito do presente subcapítulo, apresentam-se todos os parâmetros utilizados na modelação 
das paredes de alvenaria, os seus significados e as suas funções, bem como a justificação dos valores 
adotados para alguns desses parâmetros. Os valores que não forem indicados neste capítulo serão pos-
teriormente apresentados no capítulo 4, referente ao caso de estudo. 
 
3.3.4.2. Comportamento histerético das bielas de compressão e das molas de corte 
Os modelos de comportamento histerético desenvolvidos por Crisafulli (Crisafulli, 1997), para as bie-
las de compressão e para as molas de corte, são apresentados nas figuras 3.10a e 3.10b, respetivamen-
te. 
 




                                           a)                                                                                     b) 
Fig. 3.10 – Comportamento histerético das: a) bielas de compressão; b) molas de corte (Crisafulli, 1997) 
 
O comportamento cíclico de compressão das paredes de alvenaria é representado segundo um conjun-
to de regras de histerese, com o objetivo de considerar as diferentes respostas para as fases de carre-
gamento, descarregamento e recarregamento. A relação entre tensão-deformação, para um dado ins-
tante, depende do estado de deformação desse instante e de alguns parâmetros relacionados com o 
histórico de tensão-deformação experimentado até ao momento. O modelo também considera os efei-
tos locais do material fissurado, os efeitos de pequenos ciclos internos e o comportamento à tração do 
painel de alvenaria (Smyrou, 2006). 
As regras de histerese referidas necessitam da definição de certos parâmetros para que se possa estabe-
lecer a resposta do painel de alvenaria. Esses parâmetros são de seguida apresentados e definidos. Im-
porta referir que, devido à falta de ensaios experimentais às paredes de alvenaria típicas da construção 
nepalesa, não existe informação sobre os valores a atribuir a alguns dos parâmetros definidos, pelo que 
se recorreu a valores adotados noutros trabalhos (Chaulagain, 2014; Furtado, 2013; Smyrou, 2006) e 
que revelaram bons resultados. 
 
3.3.4.3. Parâmetros Mecânicos 
Os parâmetros mecânicos usados para definir o comportamento histerético das paredes de alvenaria 
são: 
 Resistência à compressão da biela (fmθ≡f1) – este é o parâmetro que controla sobretudo a 
resistência de compressão do suporte e deve ser distinguido da resistência de compressão 
padrão da alvenaria (fn), tendo em conta a inclinação da direção principal de tensões (ver 
Fig. 3.11). Este parâmetro pode ser calculado, uma vez que se possua os valores experi-
mentais do ensaio à compressão da alvenaria, através da consideração das condições de 
equilíbrio, segundo a equação 3.1 (Smyrou, 2006). No presente trabalho, o valor adotado 










Fig. 3.11 – Esquema do estado de tensão considerado na avaliação da alvenaria (Crisafulli, 1997) 
 
 Módulo de Elasticidade (Em) – representa o valor inicial do declive da curva de tensão-
extensão. Existem várias abordagens para a determinação deste valor. No âmbito do pre-
sente trabalho adotou-se o valor de Em fornecido pela equação 3.2, sugerida por alguns 




 Resistência à tração (ft) – este parâmetro representa o valor da resistência à tração do 
painel de alvenaria. À semelhança do parâmetro fmθ, este valor foi também retirado do 
trabalho de Chaulagain (Chaulagain, 2014); 
 Extensão para tensão máxima (εm) – este parâmetro representa a deformação imposta 
pela força máxima e afeta a rigidez secante do ramo ascendente da curva tensão-extensão 
(Smyrou, 2006). O valor adotado foi 0.0012, uma vez que proporcionou bons resultados 
no trabalho referenciado; 
 Extensão última (εu) – parâmetro usado para controlar o ramo descendente da curva ten-
são-extensão. O valor adotado foi 0.024, também sugerido por Smyrou (Smyrou, 2006); 
 Extensão de fecho (εcl) – este parâmetro define a extensão permitida após o encerramen-
to parcial das fissuras, permitindo o desenvolvimento de tensões de compressão. O valor 
adotado, 0.003, é também usado por Smyrou (Smyrou, 2006); 
 Extensão para redução da área da biela (ε1) e Extensão para área residual da biela 
(ε2) – no intervalo entre estes dois valores ocorre a redução da área da biela (a definir nos 
parâmetros geométricos), devida à degradação da rigidez lateral da parede de alvenaria 
(Smyrou, 2006) (ver Fig. 3.12). Para estes parâmetros foram adotados os valores de 
0.0006 para ε1 e 0.001 para ε2, que correspondem aos valores padrão do programa usado 
(Seismosoft, 2014) e estão bastante próximos dos sugeridos por Smyrou (Smyrou, 2006); 
 
mm fE 1000




Fig. 3.12 – Variação da área da biela equivalente em função da extensão (Smyrou, 2006)   
 
 Tensão de ligação de corte (τ0) – resulta da combinação de dois mecanismos, designa-
damente, a tensão de ligação e a resistência do atrito entre os pontos da argamassa e os 
dos tijolos (Furtado, 2013). O valor adotado foi 0.3 MPa, valor este que satisfaz as reco-
mendações de vários trabalhos (Smyrou, 2006); 
 Coeficiente de atrito (µ) – este parâmetro foi medido no local e o seu valor é 0.8; 
 Tensão máxima de corte (τmáx) – este parâmetro representa a tensão máxima mobilizada 
pelo painel de alvenaria (Smyrou et al., 2011). O valor adotado, 1 MPa, foi também usado 
por Smyrou (Smyrou, 2006); 
 
3.3.4.4. Parâmetros Geométricos 
Os parâmetros geométricos usados para definir o comportamento histerético das paredes de alvenaria 
são: 
 Espessura do painel de alvenaria (tw) – parâmetro que representa a espessura total da 
parede; 
 Área da biela 1 (A1) – representa a área transversal total das bielas. É definida como 
sendo o produto da espessura da parede (tw) pela largura equivalente da biela (w ou bw), 
que varia normalmente entre 10 e 25 % (Smith, 1966) do comprimento da diagonal do 
painel de alvenaria (dw) (ver Fig. 3.13). No presente trabalho adotou-se para o valor de w, 
20% de dw; 
 Área da biela 2 (A2) – devido à fissuração, o comprimento de contacto entre o painel de 
alvenaria e o pórtico envolvente diminui à medida que o deslocamento lateral da parede 
aumenta. Tal fenómeno vai afetar a largura equivalente da biela e, consequentemente, a 
área desta, reduzindo-a neste caso (ver Fig. 3.12). Naturalmente, a rigidez da parede tam-
bém diminui. A área A2 é então introduzida como uma percentagem de A1 a fim de se 
poder considerar os efeitos descritos (Smyrou, 2006). No presente trabalho considerou-se 
A2 igual a 40 % de A1. 
 




Fig. 3.13 – Esquema da parede de alvenaria (Smyrou, 2006) 
 
 Comprimento de contacto equivalente (hz) – este parâmetro (ver Fig. 3.9, 3.11 e 3.13) 
corresponde à percentagem do comprimento vertical da alvenaria (hw) compreendido en-
tre o nó interno e o nó fictício, de maneira a considerar o comprimento de contacto (z) en-
tre o pórtico envolvente e a parede. Valores de hz entre 1/3 e 1/2 de z apresentam bons re-
sultados (Smyrou, 2006). O valor de z pode ser obtido pela equação 3.3 (Smith, 1966), 
onde λ, parâmetro adimensional de rigidez relativa, se calcula segundo a equação 3.4 
(Ec·Ic corresponde à rigidez à flexão dos pilares do pórtico). No presente trabalho ado-








 X0i e Y0i – estes parâmetros (ver Fig. 3.9 e 3.13), introduzidos como uma percentagem do 
comprimento horizontal e vertical do painel de alvenaria (lw e hw, respetivamente), repre-
sentam a redução das alvenarias pela profundidade dos elementos do pórtico (Smyrou, 
2006); 
 Drift para rutura fora-do-plano – este parâmetro, introduzido como uma percentagem 
da altura do piso, é o parâmetro que dita a desativação da parede de alvenaria, isto é, 
quando o painel atinge um certo valor de drift para fora-do-plano, este deixa de contribuir 
para a rigidez e resistência da estrutura, uma vez que se assume que nesse momento a pa-
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3.3.4.5. Parâmetros Empíricos 
Os parâmetros empíricos usados para definir o comportamento histerético das paredes de alvenaria são 
seguidamente apresentados (Smyrou, 2006): 
 γun – define o módulo de descarga, como uma proporção do módulo de elasticidade inici-
al (Em), e modifica os ciclos internos, não a envolvente; 
 αre – usado para prever a extensão para a qual a curva atinge a envolvente após o descar-
regamento; 
 αch – prevê a extensão para a qual a curva de recarregamento adquire um ponto de infle-
xão; 
 βa – define o ponto auxiliar usado para definir a deformação plástica após completo o 
descarregamento; 
 βch – define a tensão para a qual a curva de recarregamento atinge um ponto de inflexão; 
 γplr – define o módulo da curva de recarregamento após descarregamento total; 
 γplu – define o módulo da curva de histerese para tensões nulas após completo o descarre-
gamento, como uma proporção de Em; 
 ex1 – controla a influência de εun na degradação da rigidez; 
 ex2 – aumenta a extensão para a qual curva envolvente é atingida, após o descarregamento 
e representa a acumulação de danos incididos pelos repetidos ciclos; 
 γs – representa a proporção de rigidez do painel relativa à mola de corte; 
 αs – fator de redução da resistência de corte, representa a relação da tensão máxima de 
corte com a tensão média do painel. 




A influência das aberturas presentes nas paredes de alvenaria é um assunto bastante complexo. A di-
mensão e a localização destas gera imensas incertezas na modelação dos painéis de alvenaria. Ao lon-
go dos últimos anos, imensos trabalhos (Benjamin e Williams, 1958; Dawe e Young, 1985; Gostič e 
Žarnić, 1999; Liauw e Lee, 1977; Mallick e Garg, 1971) têm sido realizados, mas ainda hoje não exis-
te uma resposta concreta para as dúvidas inerentes no comportamento das alvenarias com aberturas. 
Contudo, parece haver um ponto em comum para as diferentes conclusões obtidas em trabalhos ante-
riores: a presença de aberturas nas paredes de alvenaria reduz a respetiva rigidez lateral da parede. As 
opiniões dividem-se na quantificação desta redução. 
À semelhança do que foi sugerido por Smyrou (Smyrou, 2006), no âmbito do presente trabalho, com o 
propósito de considerar a influência das aberturas presentes nas paredes do edifício, reduziu-se a área 
da secção transversal da biela (A1), contemplando assim a redução da rigidez lateral devida à presença 
de aberturas, que depende desta mesma área e do módulo de elasticidade (Em).  
Inicialmente, a redução da secção transversal foi proporcional à percentagem de aberturas no painel de 
alvenaria, isto é, para uma abertura correspondente a 25 % do painel, a área A1 da respetiva parede 
seria reduzida para 75 % do seu valor original. Posteriormente, concluiu-se que esta abordagem não 
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foi a mais apropriada e por essa razão foram aplicadas algumas alterações na modelação, que foram no 
final validadas através da comparação do modelo numérico com o modelo real (ver 4.7). 
 









γun 1.5 – 2.5 ≥ 1 1.5 
αre 0.2 – 0.4 ≥ 0 0.2 
αch 0.3 – 0.6 0.1 – 0.7 0.7 
βa 1.5 – 2.0 ≥ 0 1.5 
βch 0.6 – 0.7 0.5 – 0.9 0.9 
γplr 1.1 – 1.5 ≥ 1 1.5 
γplu 0.5 – 0.7 0 – 1.0 1 
ex1 1.5 – 2.0 ≥ 0 3 
ex2 1.0 – 1.5 ≥ 0 1.4 
γs 0.5 – 0.75  0.2 
αs 1.4 – 1.65  1.5 
 
3.4. CONCLUSÕES 
Na primeira parte deste capítulo, o trabalho focou-se no estudo da resposta estrutural face à ação sís-
mica, e nas principais causas responsáveis dos danos sofridos pelos edifícios de betão armado. Avali-
ando estas causas conclui-se que os danos experimentados pelas estruturas não são inevitáveis, mas 
sim passíveis de serem controlados através de um dimensionamento sísmico apropriado, que passa 
sobretudo pela correta pormenorização e execução de detalhes construtivos. 
Na segunda parte do capítulo é abordada a influência das paredes de alvenaria nos edifícios de betão 
armado. Em suma, as paredes de alvenaria podem introduzir efeitos benéficos e/ou prejudiciais na 
resposta dos edifícios face à solicitação sísmica. Com o objetivo de prever tais efeitos, é necessário 
considerar, tanto os elementos de betão armado, como as paredes de alvenaria, na modelação da estru-
tura. Só dessa maneira será possível obter uma resposta estrutural idêntica à resposta real da estrutura 
e assim recolher a informação necessária para proceder a um dimensionamento apropriado dos ele-
mentos e das suas ligações. 
O comportamento dos painéis de alvenaria sob ações laterais foi exposto e foram abordados os mode-
los principais usados na modelação das paredes. O modelo adotado no presente trabalho foi o modelo 
da dupla biela equivalente. As leis de comportamento, bem como todos os parâmetros necessários para 
a modelação das paredes, foram referidos neste capítulo. 
  












O caso de estudo no presente trabalho corresponde a um edifício escolar pertencente à escola secundá-
ria Tarun Ma Vi, situada em Balaju, Kathmandu. A escola é formada por dois edifícios como se pode 
observar na figura 4.1, estando o edifício do caso de estudo desenvolvido na direção Este-Oeste, apro-
ximadamente. A arquitetura do edifício escolar segue os padrões típicos para este tipo de edifícios no 
Nepal. A estrutura principal é de betão armado, preenchida com paredes de alvenaria. O edifício, com 
forma retangular em planta, tem um piso térreo e três pisos superiores, formando um total de quatro 
andares, sendo o último recuado em relação aos quatro lados que o formam e centrado em planta, co-
mo se pode observar na figura 4.2. Segundo Brando et al. (Brando et al., 2015), os últimos dois pisos 
foram adicionados posteriormente. 
O R/C e o 1º piso estão destinados às salas de aulas, enquanto no 2º piso existe uma biblioteca/espaço 
livre. O acesso ao 1º e 2º piso é realizado através de escadas que se encontram na extremidade esquer-
da (Oeste) do edifício, enquanto o acesso ao último piso é feito a partir do 2º, através de uma escada 
de metal que se encontra na extremidade direita do edifício. Ao nível de cada piso superior, tanto na 
fachada como na parte de trás do edifício, encontra-se, ao longo de todo o desenvolvimento longitudi-
nal, uma varanda acessível, que termina em parapeito. A varanda encontra-se suspensa na estrutura 
principal. Na fachada, esses parapeitos estão ligados por pilares, situação que não se repete na parte de 
trás do edifício. Existe ainda uma extensão em planta do 2º piso, que se encontra suspensa sobre a 
extremidade direita do edifício. 
 
 
Fig. 4.1 – Imagem aérea da Escola Tarun Ma Vi [adaptado de (BingMaps, 2016)] 
Edifício Caso de Estudo N 




Fig. 4.2 – Fotografia da parte da frente do edifício caso de estudo 
 
Neste capítulo descreve-se o caso de estudo e expõe-se todo o processo de modelação. Uma vez que 
foram fornecidos dados com as frequências próprias da estrutura, foi possível no final calibrar o mode-
lo numérico até obter uma boa aproximação da realidade. 
 
4.2. DESCRIÇÃO ESTRUTURAL 
O edifício tem em planta 5.5 m de largura por 27.1 m de comprimento, e em altura, 12.5 m. A estrutu-
ra é composta por dez pórticos transversais (pórticos A – J) e 2 pórticos longitudinais (pórticos 1 e 2), 
em betão armado. À exceção dos pórticos transversais que envolvem a caixa de escadas, com espaça-
mento de 2.8 m, os restantes pórticos estão espaçados de 3 m. Na direção longitudinal o espaçamento 
entre pórticos é de 5.2 m. As paredes de alvenaria são compostas por uma camada de tijolo maciço, 
com dimensões 240x115x57 mm, ligados por argamassa. Como já foi referido, a varanda desenvolve-
se ao longo de todo o comprimento longitudinal da estrutura, porém, a sua largura varia, tendo o valor 
de 1.5 m para a fachada, e 1.0 m para a parte de trás do edifício. A laje, também em betão armado, tem 
uma espessura de 0.1 m. 
As plantas estruturais, juntamente com os alçados e um corte transversal encontram-se nas figuras 4.3 
– 4.9. As dimensões das aberturas são apresentadas nos anexos (ver Tabela A1). 
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Fig. 4.4 – Planta Estrutural do 1º piso (mm) 
 
 
Fig. 4.5 – Planta Estrutural do 2º piso (mm) 
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Fig. 4.7 – Alçado frontal (mm) 
 
 
Fig. 4.8 – Alçado posterior 
 
 
Fig. 4.9 – Alçados laterais: a) alçado da esquerda (mm); b) alçado da direita; c) corte transversal XX 
 
4.3. ELEMENTOS ESTRUTURAIS (PILARES E VIGAS) 
Há dois tipos de geometria para os pilares. Nos primeiros dois andares os pilares têm secção quadrada, 
com as dimensões 300x300 mm. Nos dois últimos andares há uma redução de secção, ficando os pila-
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diferente para os pilares dos pórticos A e J e para os pilares dos pórticos B – I. Na tabela 4.1 é indicada 
a informação relativa à geometria e armadura dos pilares existentes na estrutura. 
 
Tabela 4.1 – Geometria e armadura dos pilares (unidades em mm) 










As vigas têm sempre a mesma secção, sendo a altura 400 mm e a largura 300 mm. Em relação à distri-
buição de armadura, não existia qualquer informação. A fim de obter tal informação foi necessário 
recorrer a trabalhos já realizados, onde as características da construção no Nepal foram abordadas. 
Como já foi referido no capítulo 2 (ver 2.3.1.2.), Chaulagain (Chaulagain, 2014) dividiu os edifícios 
de betão armado em quatro grupos, de acordo com as práticas de dimensionamento e construção ado-
tadas (CCP, NBC, NBC+ e WDS). Para os diferentes cenários tabelou a informação sobre a geometria 
e a distribuição de armadura, tanto para os pilares como para as vigas. Uma vez que no presente caso 
de estudo é conhecida a informação referida sobre os pilares, usou-se esta para determinar a que cená-
rio a estrutura pertenceria. Concluiu-se que o edifício escolar pertence à categoria NBC+. Desta forma 
foi possível definir a distribuição de armadura longitudinal para todas as vigas. Em relação à armadura 
transversal das vigas, uma vez que esta informação também não era conhecida, recorreu-se aos códi-
gos de construção no Nepal (NBC201, 1994) e verificou-se que para todos os casos, o código indica 
estribos com 6 mm de diâmetro, 2 ramos, espaçados de 100 mm. 
A informação com a geometria e disposição de armadura das vigas encontra-se nas tabelas 4.2 e 4.3. 
Para o recobrimento, uma vez que não existia informação disponível sobre este parâmetro, adotou-se o 
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Tabela 4.2 – Geometria e armadura das vigas na secção de apoio (unidades em mm) 











Tabela 4.3 – Geometria e armadura das vigas na secção de meio vão (unidades em mm) 
Meio 
Vão 
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4.4. PROPRIEDADES DOS MATERIAIS 
As informações disponibilizadas sobre as características dos materiais encontram-se na tabela 4.4. 
Estes valores são baseados em medições locais.  
  














Betão 20 0.3 26.2 10.5 
Armadura 415 350 200 80 
Tijolo 10 1 19.6 7.8 
Argamassa 4 0,5 137.9 5.5 
 
4.5. MODELAÇÃO NUMÉRICA 
4.5.1. INTRODUÇÃO 
O programa utilizado para modelar o caso de estudo foi o SeismoStruct (Seismosoft, 2014). Este pro-
grama foi desenvolvido com o objetivo de fornecer o comportamento de diferentes tipos de estruturas 
quando sujeitas à ação sísmica. O SeismoStruct usa modelos espaciais e tem em consideração a não 
linearidade geométrica e dos materiais. O programa dispõe de vários tipos de análises não lineares, 
estáticas e dinâmicas, e permite ao utilizador consultar um vasto conjunto de dados pertinentes para a 
avaliação da vulnerabilidade estrutural. Tendo em conta que a avaliação da vulnerabilidade sísmica do 
presente caso de estudo se baseia em modelos não lineares, o SeismoStruct apresenta-se como uma 
ferramenta de cálculo adequada, bastante útil e intuitiva, que permite simular os efeitos da ação sísmi-
ca nas estruturas, com considerável aproximação à realidade. 
Foram construídos dois modelos, um modelo onde não se considera a rigidez das paredes de alvenaria 
e outro em que se considera (ver Fig. 4.10). A realização dos diferentes modelos permitiu comparar o 
comportamento das diferentes estruturas e perceber como as paredes de alvenaria influenciam os pa-
râmetros usados na avaliação da vulnerabilidade sísmica dos edifícios. Para além desta análise compa-
rativa, o objetivo da modelação do caso de estudo foi criar modelos que estivessem o mais próximo 
possível da realidade, de forma a poder realizar vários tipos de análises e obter a resposta expectável 
das estruturas para as referidas análises. Posteriormente, os modelos tiveram também um papel impor-
tante na avaliação de medidas de reforço, como se verá no capítulo 6. 
Neste subcapítulo descreve-se todo o processo de modelação e são justificadas as escolhas tomadas 
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                                              a)                                                                                        b) 
Fig. 4.10 – Modelo numérico: a) sem paredes; b) com paredes 
 
4.5.2. ELEMENTOS DE BETÃO ARMADO 
O SeismoStruct tem disponíveis diferentes tipos de modelos para representar os elementos de betão 
armado. As diferenças residem principalmente na consideração de comportamento elástico ou plástico 
e, para este último caso, a consideração do comportamento baseado em forças ou deslocamentos. No 
presente trabalho, o modelo escolhido para representar os elementos de betão armado (pilares e vigas), 
foi o Inelastic force-based plastic hinge frame element type – infrmFBPH. Este modelo concentra a 
plasticidade dos elementos em rótulas plásticas, colocadas nas suas extremidades, ao longo de um 
comprimento fixo (Scott e Fenves, 2006). As vantagens deste modelo, entre outras, residem no facto 
de reduzir o tempo de análise e de permitir ao utilizador controlo total sobre o comprimento da rótula 
plástica (Calabrese, Almeida e Pinho, 2010; Seismosoft, 2014). 
Este modelo é considerado adequado visto que se trata de uma estrutura relativamente simples, sem 
dimensionamento sísmico, pelo que não se espera uma distribuição do dano ao longo dos elementos, 
mas sim concentrado nas extremidades destes. 
 
4.5.2.1. Modelo de comportamento do betão 
O SeismoStruct apresenta quatro modelos diferentes para idealizar o comportamento do betão, nome-
adamente o modelo trilinear, modelo não linear de Mander et. al, modelo não linear de Chang-Mander 
e o modelo não linear de Kappos and Konstantinidis. O modelo adotado foi o “modelo não linear de 
Mander et. al.” (Mander, Priestley e Park, 1988). Este modelo tem sido usado em vários estudos com 
bons resultados (Chaulagain, 2014; Furtado, 2013). 
Os parâmetros utilizados para definir o material betão são apresentados na tabela 4.5. Os seus valores 
têm por base os dados fornecidos, referidos em 4.4. 
 
Tabela 4.5 – Características do betão 
Betão 
Ecm (GPa) fcm (MPa) fctm (MPa) εcm (‰) γc (KN/m3) 
26.2 20 0.3 2 24 
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4.5.2.2. Modelo de comportamento do aço 
O SeismoStruct apresenta também quatro modelos diferentes para idealizar o comportamento do aço, 
nomeadamente o modelo bilinear, modelo Menegotto-Pinto, modelo Dodd-Restrepo e o modelo 
Monti-Nuti. O modelo adotado foi o “modelo Menegotto-Pinto” (Menegotto e Pinto, 1973). Este 
modelo tem sido usado em vários estudos com bons resultados, especialmente para estruturas sujeitas 
a ação sísmica (Chaulagain, 2014; Furtado, 2013). 
Os parâmetros utilizados para definir o material aço são apresentados na tabela 4.6. Os seus valores 
têm por base os dados fornecidos, referidos em 4.4. 
 
Tabela 4.6 – Características do aço 
Aço 
Esm (GPa) fsy (MPa)  εsy (‰) γs (KN/m3) 
200 415 2 78 
 
4.5.2.3. Lajes de betão armado 
As lajes de betão armado foram modeladas como diafragmas rígidos. O seu peso foi considerado colo-
cando cargas uniformemente distribuídas nas vigas dos respetivos pisos, tendo-se considerado que as 
lajes descarregavam apenas numa direção (ver Fig. 4.11). 
 
 
Fig. 4.11 – Distribuição do peso das lajes 
 
4.5.3. PAREDES DE ALVENARIA 
Os parâmetros usados na modelação das paredes de alvenaria estão indicados nas tabelas 4.7 e 4.8. 
Uma vez que todas as paredes são feitas dos mesmos materiais, os parâmetros mecânicos são comuns 
a todas as alvenarias. Por outro lado, devido às diferentes dimensões das paredes e respetivas abertu-
ras, os parâmetros geométricos variam consoante cada parede e portanto, na tabela 4.8 optou-se por 
colocar apenas os parâmetros comuns a todas paredes, de modo a não sobrecarregar a tabela. Os res-
tantes dados encontram-se no anexo A. Note-se que, no capítulo 3 (ver 3.3.3.3., 3.3.3.4. e 3.3.3.5.) já 
são definidos parte dos parâmetros necessários para a modelação das paredes de alvenaria. 
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Tabela 4.7 – Valores adotados para a modelação das paredes 
Parâmetros Mecânicos 
Em (MPa) 230 
fmθ (MPa) 2.3 
ft (MPa) 0.575 
τ0 (MPa) 0.3 






Tabela 4.8 – Valores adotados para a modelação das paredes 
Parâmetros Geométricos 
Parâmetro Dir. XX Dir. YY 
Altura – h (m) 2.7 2.7 
Comprimento – l (m) 2.7 ; 2.5 4.9 ; 4.975 
Espessura - tw (m) 0.125 0.125 
 
4.5.4. SIMPLIFICAÇÕES ADOTADAS 
Por vezes é necessário adotar algumas simplificações na modelação dos edifícios. Normalmente, esta 
necessidade aparece quando não há informação suficiente sobre determinados detalhes construtivos. A 
falta de informação sobre a armadura das vigas no presente caso de estudo é um bom exemplo. Muitas 
vezes, os projetistas, quando estão a avaliar edifícios existentes, não têm acesso a toda informação que 
precisariam para modelar as respetivas estruturas, e em alguns casos, essa informação simplesmente 
não existe. Outra razão para a implementação de simplificações em projeto, advém da necessidade de 
reduzir os esforços de cálculo e simplificar o modelo, para que este não se torne excessivamente com-
plexo. Note-se no entanto que as simplificações adotadas são fundamentadas com base em conheci-
mentos teóricos e empíricos, de maneira a não pôr em causa o comportamento estrutural expectável. 
No âmbito deste trabalho, o acesso à informação recolhida in situ, permitiu concluir se as simplifica-
ções adotadas foram ou não aceitáveis. 
No presente caso de estudo foram adotadas simplificações na modelação das paredes de alvenaria e na 
distribuição de armadura das vigas, entre outras, que são referidas ao longo do trabalho. Neste ponto, 
faz-se apenas uma breve referência às simplificações adotadas para a modelação das escadas que fa-
zem a ligação entre o R/C, o 1º andar e o 2º andar, para a modelação da extensão em planta do segun-
do andar e para a consideração das fundações do edifício. 
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Em relação às escadas, este elemento não foi considerado como um elemento estrutural, visto que a 
sua contribuição na resposta estrutural não era significativa. Em relação à extensão em planta do se-
gundo andar, com o objetivo de considerar a influência deste elemento, introduziu-se uma parede de 
alvenaria, colocada no pórtico extremo do segundo piso onde se encontra a extensão, com as devidas 
características (massa total, percentagem de aberturas, entre outras), e aplicou-se nas vigas adjacentes 
a carga relativa à laje de betão armado deste elemento. Por fim, no que diz respeito às fundações, ape-
sar de não existir nenhuma informação sobre estas, considerou-se o edifício encastrado ao nível do 
R/C. A interação da estrutura com o solo é uma questão importante e com influência direta na distri-
buição dos esforços da estrutura (Matos Fernandes, 2011). Porém esta temática não faz parte dos obje-
tivos do presente trabalho, pelo que se adotou esta simplicidade, que é de razoável aceitação. 
 
4.5.5. QUANTIFICAÇÃO DAS AÇÕES 
As ações consideradas na modelação do caso de estudo foram o peso próprio dos elementos e a carga 
de serviço. O peso das vigas e dos pilares já é considerada pelo programa SeismoStruct aquando da 
definição do peso volúmico dos materiais que os constituem. O peso volúmico atribuído à laje foi de 
24 KN/m3 e consequentemente o respetivo valor de carga foi de 2,4 KN/m2. Para o valor da carga de 
serviço das salas de aulas, inicialmente consultou-se o Eurocódigo 1 (EC1, 2009) e constatou-se que 
os valores sugeridos estão entre 2 e 3 KN/m2. Tais valores afastam-se bastante da realidade da cons-
trução no Nepal e portanto considerou-se o valor de 0,5 KN/m2 para a carga de serviço. No segundo e 
terceiro andar não se considerou carga de serviço, uma vez que esta é praticamente inexistente. Em 
relação ao peso das paredes de alvenaria, embora o SeismoStruct permita ao utilizador considerar o 
peso próprio destas diretamente na modelação, atribuindo um valor para o seu peso volúmico, no pre-
sente caso de estudo o peso das paredes foi considerado através da colocação de cargas uniformemente 
distribuídas equivalentes nas vigas. Estimou-se para a sua carga um valor de 2,5 KN por m2 de parede. 
Importa ainda referir que a abordagem usada na quantificação do peso das paredes foi distribuir o seu 
valor em altura, isto é, a área de parede que descarrega na viga corresponde à área concentrada entre a 
meia altura dos pisos adjacentes a essa viga. 
 
4.6. FREQUÊNCIAS E MODOS DE VIBRAÇÃO 
Completa a modelação, passou-se à obtenção dos dados relativos aos modos de vibração e frequências 
próprias da estrutura. No programa SeismoStruct adotou-se o algoritmo de Lanczos (Hughes, 2012) 
para calcular os parâmetros referidos. Na tabela 4.9 estão indicados os respetivos dados para os dife-
rentes modelos, bem como os rácios entre os dois. A deformada adjacente aos modos de vibração, para 
cada um dos modelos, pode ser observada nas figuras 4.12 e 4.13. 
Numa primeira análise, pouco robusta, uma vez que ainda não foi verificada a validade do modelo 
numérico, pode constatar-se que a consideração das paredes teve como consequência um aumento 
considerável da rigidez da estrutura, daí o aumento dos valores das frequências. Importa também refe-
rir o facto de o segundo modo de vibração ser relativo à torção do plano horizontal. Estes dados indi-
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Tabela 4.9 – Modos de vibração e frequências próprias do modelo numérico (sem calibração) 
Frequências Próprias (Hz) Rácio (com / 
sem paredes) Modo de vibração Sem Paredes Com Paredes 
1º - Translação na dir. Transversal 1.48 3.82 2.58 
2º - Torção 1.68 4.85 2.87 
3º - Translação na dir. Longitudinal 1.85 5.12 2.77 
 
       
                               a)                                                                              b) 
 
c) 
Fig. 4.12 – Modos de vibração do modelo sem paredes: a) Dir. Transversal; b) Dir. Longitudinal; c) Torção 
 
       
                              a)                                                                                b) 





Fig. 4.13 – Modos de vibração do modelo com paredes: a) Dir. Transversal; b) Dir. Longitudinal; c) Torção 
 
Abaixo apresentam-se os dados medidos in situ (ver tabela 4.10), e posteriormente (ver tabela 4.11) 
faz-se a comparação do modelo numérico com o modelo real. 
 
Tabela 4.10 – Modos de vibração e frequências próprias do modelo real 
Frequências Próprias (Hz) 
Modo de vibração Modelo real 
Translação na dir. Transversal 3.88 
Translação na dir. Longitudinal  4.02 
 
Tabela 4.11 – Rácio das frequências entre o modelo numérico e o modelo real 
Modo de vibração 
Rácio das frequências           
(modelo numérico / modelo real) 
Translação na dir. Transversal 0.98 
Translação na dir. Longitudinal 1.27 
 
Comparando os valores do modelo numérico com os respetivos valores do modelo real, conclui-se que 
na direção transversal há uma boa aproximação, embora na direção longitudinal a diferença entre os 
valores seja considerável. 
Passou-se então à calibração do modelo numérico com o propósito de aproximar os seus valores à 
realidade. 
 
4.7. CALIBRAÇÃO DO MODELO NUMÉRICO 
Por mais precisa que seja a modelação, há sempre incertezas inerentes ao processo. As incertezas resi-
dem, por exemplo, nas características adotadas para os materiais, na quantificação das ações, nos pa-
râmetros empíricos, geométricos e mecânicos atribuídos aos elementos, entre outras. O processo de 
calibração é um processo empírico e por vezes trabalhoso. É por isso importante tentar primeiro per-
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ceber a influência de cada fator e o grau de incerteza associado, de forma a pré-estabelecer um método 
de calibração adequado. 
O facto de o modo de vibração relativo à translação transversal ter valores próximos dos valores medi-
dos experimentalmente permite retirar algumas ilações. A modelação dos elementos de betão armado é 
igual em ambas as direções, pelo que as incertezas alusivas aos parâmetros adotados para estes ele-
mentos perdem relevância. Em relação à quantificação de ações, surgem de facto algumas dúvidas, 
uma vez que, não só é muito difícil quantificar com precisão toda a carga que solicita a estrutura, co-
mo também esta carga é variável. Contudo, e tendo novamente em conta a aproximação dos valores 
das frequências, é aceitável assumir que a modelação das cargas está correta. 
No que diz respeito às paredes de alvenaria, como já foi referido no capítulo 3 (ver 3.3.3), existe um 
grau de incerteza considerável na sua modelação. A incerteza aumenta quando se tratam de paredes 
com aberturas, que é o caso desta estrutura. Observando as plantas estruturais e os alçados do edifício 
(Fig. 4.3 a 4.9), conclui-se que a maior parte das alvenarias na direção transversal não têm aberturas e, 
quando as têm, estas são geralmente de pequena dimensão. Pode assim concluir-se que os parâmetros 
mecânicos adotados para as paredes de alvenaria são também aceitáveis, mais uma vez, tendo em con-
ta a aproximação das frequências do modelo numérico medidas in situ para a direção transversal. Por 
outro lado, na direção longitudinal, praticamente todas as paredes têm aberturas de dimensão conside-
rável, o que leva a crer que este pode ser um fator com importância, e responsável pela discrepância 
entre os valores das frequências naturais do modelo numérico e as medidas no local 
A abordagem usada para modelar as aberturas das paredes consistiu em reduzir a área da secção trans-
versal da biela proporcionalmente ao valor da área da abertura na parede (ver 3.3.4.6.). Esta aborda-
gem pode não ter sido a mais acertada. Smyrou (Smyrou, 2006), nos seus estudos, mostrou que para 
aberturas entre os 15 e os 30 % são obtidos bons resultados reduzindo a área da secção transversal da 
biela (A1) cerca de 30-50 % do valor desta mesma área, não considerando as aberturas. Tendo em 
conta este facto, pode então assumir-se que a razão que levou à discrepância dos valores das frequên-
cias para a direção longitudinal foi a modelação de aberturas usada. Ao ter-se reduzido a secção trans-
versal da biela apenas do valor da abertura, estava a considerar-se que as paredes apresentavam uma 
rigidez superior à que de facto tinham, segundo Smyrou. Não é ao acaso que o valor da frequência do 
modelo numérico é superior à equivalente do modelo real, e não inferior.  
Assim, o primeiro passo na calibração do modelo numérico foi aumentar o valor das aberturas, ou 
seja, reduzir a secção transversal das bielas equivalentes. 
Os resultados foram positivos. Após um aumento, em geral, de 25 % da área das aberturas das paredes 
na direção longitudinal, chegou-se a valores de frequências bastante próximos. Note-se que, em alguns 
casos, este aumento da área de abertura levou a uma redução considerável na secção transversal das 
bielas equivalentes que tem como consequência que a contribuição das capacidades resistentes e de 
rigidez dos painéis de alvenaria seja pouco significativa. De salientar que as modificações impostas no 
modelo numérico resultaram ainda na alteração dos modos de vibração, designadamente, a alteração 
do segundo com o terceiro modo, passando a translação na direção longitudinal a corresponder ao 
segundo modo de vibração da estrutura. Os novos dados, bem como a relação entre eles, estão indica-
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Tabela 4.11 – Modos de vibração e frequências próprias do modelo numérico calibrado e do modelo real 
Frequências próprias (Hz) Rácio (real / 
numérico) Modos de vibração Modelo Numérico Modelo Real 
Translação na dir. Transversal 3.80 3.88 1.02 
Translação na dir. Longitudinal 4.09 4.02 0.98 
 
Os valores de ambas as frequências estão agora bastante próximos. O modelo reúne assim as condi-
ções necessárias para se poder analisar a sua vulnerabilidade sísmica e obter uma resposta com boa 
aproximação à realidade. 
Na tabela 4.12 é feita a comparação entre o modelo com paredes de alvenaria e o modelo sem estas. A 
consideração das paredes de alvenaria provocou um aumento entre 2.2 e 2.6 das frequências funda-
mentais da estrutura, que se traduz num aumento relevante da rigidez lateral do edifício. 
 
Tabela 4.12 – Modos de vibração e frequências próprias do modelo numérico (calibrado) 
Frequências próprias (Hz) Rácio (com / 
sem paredes) Modos de vibração Sem Paredes Com Paredes 
Translação na dir. Transversal 1.48 3.80 2.57 
Translação na dir. Longitudinal 1.85 4.09 2.21 
 
Como foi já referido (ver 3.3.1), a consideração das paredes no dimensionamento sísmico é necessária, 
entre outras razões, para determinar a intensidade da solicitação sísmica a que a estrutura vai estar 
sujeita. Neste ponto fez-se uma breve abordagem à influência que os painéis de alvenaria tiveram no 
caso de estudo, em termos de intensidade de solicitação sísmica, isto é, analisou-se a equivalência 
entre as frequências fundamentais para o modelo com e sem paredes, e a resposta do espectro de acele-
ração preconizado nas normas indianas (IS1893, 2002), nas quais se baseiam essencialmente as nor-
mas nepalesas (NBC105, 1994) (ver Fig. 3.14). 
Conclui-se que, na direção transversal, o facto de se considerar os painéis de alvenaria altera significa-
tivamente, e neste caso para uma situação mais gravosa, a intensidade da solicitação sísmica. Este é 
um bom exemplo da razão pela qual se deve sempre considerar as paredes de alvenaria de enchimento. 
Nota: uma vez que não existia informação em relação o tipo de solo sobre o qual se localiza o caso de 
estudo, assumiu-se o espectro de resposta de acelerações relativo ao tipo de solo II, que corresponde a 
um solo médio. 
 








Neste capítulo fez-se a descrição de todo o processo envolvido na modelação e caracterização do caso 
de estudo. Para os elementos de betão armado adotaram-se modelos não lineares com plasticidade 
concentrada nos extremos dos elementos. O modelo escolhido para a representar o comportamento do 
aço das armaduras foi o modelo Menegotto-Pinto, e para o betão usou-se o modelo não linear de 
Mander et. al. As paredes de alvenaria foram modeladas através do macro-modelo da dupla biela 
equivalente, proposto por Crisafulli. Os parâmetros adotados, necessários para a definição dos 
modelos referidos, foram obtidos através de informação local e/ou de trabalhos anteriormente 
realizados. 
Uma vez que os dados com as frequências naturais da estrutura, e respetivos modos de vibração, foram 
disponibilizados, foi possível calibrar o modelo e chegar a uma solução com bastante aproximação à 
realidade. 
No final fez-se uma breve comparação entre os modelos com e sem paredes de alvenaria, em termos 
de frequências naturais e intensidade de solicitação sísmica, de forma a compreender melhor a influ-
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A avaliação da vulnerabilidade sísmica de um edifício permite obter a resposta estrutural expectável 
face à ocorrência de determinada ação sísmica. Através de diversos tipos de análises, são fornecidos 
parâmetros específicos que posteriormente vão caracterizar o comportamento da estrutura e permitir 
concluir se esta é ou não vulnerável, isto é, se o seu desempenho é aceitável e se a estrutura se revelou 
segura e cumpridora dos estados limites aplicáveis, ou, pelo contrário, se apresenta um comportamento 
inadmissível, pondo em causa a segurança e o conforto dos utilizadores. Neste caso, terão de ser pro-
videnciadas medidas de reforço de maneira a melhorar a performance da estrutura face à solicitação 
sísmica, por forma a torná-la segura, ou, em alguns casos excecionais, pode mesmo ser necessária a 
demolição parcial ou total da estrutura. 
O Eurocódigo 8 (EC8-1, 2010) indica quatro métodos de análises diferentes, dos quais dois são méto-
dos lineares e os restantes não lineares. Como foi já referido, no âmbito do presente trabalho, conside-
rou-se a resposta em regime não linear dos materiais, e portanto as análises não lineares são as mais 
apropriadas na avaliação da vulnerabilidade sísmica do edifício. Neste sentido, as análises realizadas 
foram: análises não lineares estáticas (pushover) e análises não lineares dinâmicas. A realização deste 
conjunto de análises fornece informação suficiente para avaliar o efeito de determinada ação sísmica 
num edifício (Furtado, 2013). 
Nos seguintes subcapítulos, as análises efetuadas são descritas detalhadamente e os parâmetros avalia-
dos são indicados. 
 
5.2. OBJETIVOS DE DESEMPENHO 
A avaliação do desempenho estrutural face a determinada ação sísmica envolve a avaliação de diver-
sos parâmetros, tanto a nível global como local (Furtado, 2013). As verificações de segurança a reali-
zar dependem também da legislação aplicável. Por exemplo, o Eurocódigo 8 (EC8-1, 2010) indica a 
consideração de dois estados limites, bem como disposições específicas. 
No âmbito do presente trabalho, a avaliação sísmica passou sobretudo pela verificação dos valores de 
drift nos diferentes pisos da estrutura. Neste contexto, foi necessário adotar uma relação entre valores 
de drift e níveis de desempenho estrutural. Existem vários documentos que contemplam este conceito, 
designadamente VISION2000, FEMA273, FEMA274, entre outros (FEMA-273, 1997; FEMA-274, 
1997; SEAOC, 1995). Estes documentos são usados como guias orientadores na avaliação da 
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performance estrutural face à ação sísmica (Rodrigues, 2012). No entanto, neste trabalho foi adotada 
uma nova escala de dano (Rossetto e Elnashai, 2003). No estudo que desenvolveram, Rossetto e 
Elnashai designaram esta escala de dano como “HRC-scale” (Homogenised Reinforced Concrete 
Scale), resultante da combinação de diversos dados obtidos para distintos sistemas estruturais sujeitos 
a diferentes ações sísmicas. Esta nova escala considera os diferentes graus de dano para diversos 
sistemas estruturais. Resumindo, a escala é subdivida em sete estados de dano, para os quais são 
atribuídos valores limite de drift consoante o sistema estrutural. A tabela 5.1 contém uma adaptação da 
referida escala para estruturas não dúcteis, condição na qual se insere o caso de estudo. 
 
Tabela 5.1 – Escala de dano expectável para estruturas não dúcteis [adaptado de (Rossetto e Elnashai, 2003)] 
Estado de dano Descrição  Valores Limite de drift (%) 
Inexistente Sem danos 0.00 – 0.31 
Leve Fissuras finas nas paredes 0.32 – 0.42 
Ligeiro 
Início de danos estruturais; Fissuração nas 
vigas e pilares, junto das ligações (< 1 mm) 
0.43 – 1.01 
Moderado 
Rutura por flexão e corte na maior parte das 
vigas e colunas; cedência de um número limi-
tado de elementos;  
1.02 – 2.40 
Extenso 
Perda de ligação das armaduras nas zonas de 
sobreposição; encurvadura da armadura prin-
cipal; rutura dos elementos por corte  
2.41 – 4.26 
Colapso parcial 
Rutura por corte dos pilares ou mecanismo de 
soft-storey iminente 
4.27 – 5.68 
Colapso Colapso total do piso térreo > 5.68 
 
É ainda definido um limite para a escala HRC-scale, relativo a um estado de dano que é referido nou-
tros documentos (FEMA-273, 1997; SEAOC, 1995), designadamente “Life Safety”. Na tabela 5.2 es-
tão indicados os diferentes valores de drift limite para estruturas não dúcteis, abordados nos referidos 
documentos. 
 
Tabela 5.2 – Limites de drift para o estado de dano Life Safety                                                                      
(FEMA-273, 1997; Rossetto e Elnashai, 2003; SEAOC, 1995) 
Drift limite (%) HRC-scale FEMA273 VISION2000 
Life Safety 1.36 1.00 1.50 
 
Como se pode observar, o valor limite da escala HRC está entre os limites definidos pelos outros do-
cumentos internacionais. Pelo facto da escala HRC ter-se fundamentado num trabalho robusto, con-
templando um vasto conjunto de dados, e com uma escala especificada para edifícios não dúcteis, 
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adotaram-se os limites indicados nesta escala na avaliação da vulnerabilidade sísmica do caso de estu-
do. 
 
5.3. ANÁLISES NÃO LINEARES PUSHOVER 
5.3.1. CARACTERIZAÇÃO DAS ANÁLISES PUSHOVER 
As análises pushover têm como principal objetivo avaliar o desempenho estrutural face à ação sísmica, 
estimando simultaneamente a capacidade resistente e de deformação da estrutura, recorrendo a análi-
ses não lineares. O principal parâmetro estimado nesta análise é a curva de capacidade, que não é mais 
do que a relação entre o deslocamento do ponto de controlo (situado no topo da estrutura) e a força de 
corte na base, conhecida como corte basal. É um método simples que não requer grande esforço com-
putacional, mas apesar disso representa eficientemente a resposta das estruturas, indicando as regiões 
críticas onde são esperadas deformações plásticas, irregularidades de rigidez em planta ou altura, entre 
outros parâmetros relevantes (Marques, 2011). 
Existem essencialmente duas abordagens para as análises pushover, nomeadamente o pushover con-
vencional, onde a solicitação feita à estrutura mantém a sua forma, pré-estabelecida, constante durante 
toda a análise, e o pushover adaptativo, onde a solicitação é continuamente atualizada durante a análi-
se. No presente trabalho foram aplicadas ambas as abordagens. 
O pushover adaptativo foi desenvolvido para fazer face às desvantagens apresentadas pelo pushover 
convencional. Este último tem como limitações o facto da sua aproximação a métodos estáticos impe-
dir a representação do fenómeno dinâmico com precisão, assim como a incapacidade para incluir os 
efeitos devidos à influência dos modos de vibração superiores ou à degradação de rigidez progressiva 
(Marques, 2011). 
No pushover convencional podem ser considerados dois tipos de solicitações, designadamente análises 
pushover baseadas em forças ou baseadas em deslocamentos, isto é, a obtenção dos parâmetros pode 
ser através da aplicação ao nível dos pisos de forças ou de deslocamentos (Mota, 2012). No entanto, 
Antoniou e Pinho (Antoniou e Pinho, 2004) recomendam, para o caso do pushover convencional, uma 
análise baseada em forças. Conforme os autores descreveram, são dissimuladas algumas característi-
cas importantes do comportamento estrutural devido ao facto do vetor de deslocamentos ser mantido 
constante ao longo da análise. Estes autores afirmam que não é realista manter um drift constante ao 
longo da análise, uma vez que as deformações tendem geralmente a ser igualmente distribuídas no 
regime elástico enquanto que, após a cedência, tendem a concentrar-se nas zonas plastificadas dos 
elementos. 
Tendo em conta a informação referida, no âmbito do presente trabalho, adotou-se a modelação basea-
da em forças para as análises pushover convencionais. 
Existem várias configurações possíveis de aplicar o carregamento das forças laterais: força concentra-
da no topo da estrutura, carregamento uniformemente distribuído por todos os pisos, distribuição tri-
angular de forças proporcionalmente à altura do edifício, entre outras (Marques, 2011). Neste trabalho 
adotou-se o carregamento uniforme e o carregamento triangular. 
Em relação ao pushover adaptativo, a diferença essencial é que este tipo de análise atualiza o perfil de 
carregamento continuamente, contemplando assim o fenómeno de degradação da rigidez estrutural e 
consequentemente as alterações no período de vibração da estrutura (Marques, 2011). No presente 
trabalho foi ainda possível definir o espectro de resposta característico do local da estrutura, o que 
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permitiu ter em conta não só as características modais da estrutura, mas também as especificidades da 
sismicidade local. 
 
5.3.2. RESULTADOS DAS ANÁLISES PUSHOVER 
Nesta secção descrevem-se os resultados obtidos para as análises não lineares pushover. Para este tipo 
de análise foram avaliados os modelos com e sem paredes de alvenaria, a fim de perceber a influência 
destas na resposta estrutural. 
Para as diversas configurações de carregamento (uniforme, triangular e adaptativo) não foram aplica-
das cargas no topo do andar recuado. A massa, a rigidez e a resistência apresentadas pelo último piso 
são consideravelmente inferiores quando comparadas com os restantes pisos.  
Os parâmetros avaliados nas análises pushover foram as curvas de capacidade e os drifts. Posterior-
mente, analisou-se também a deformada da estrutura, com o propósito de tentar perceber quais os me-
canismos passíveis de se formarem. 
Segundo o ponto 4.3.3.4.2.3 da parte 1 do Eurocódigo 8 (EC8-1, 2010), o nó de controlo não deverá 
ser considerado no topo do piso recuado. Assim sendo, o nó de controlo foi considerado ao nível da 
cobertura do 2º piso, próximo do centro de gravidade expectável. Uma vez que o objetivo do presente 
trabalho é avaliar a vulnerabilidade sísmica do edifício escolar, adotou-se para o deslocamento-alvo da 
estrutura um valor que permitisse atingir um patamar pós cedência que caracterize o comportamento 
não linear. Neste sentido, adotou-se o valor de 0.3 m (3.2 % de drift entre a cota 0 e a cota da cobertu-
ra do 2º piso). 
Nas figuras 5.1 e 5.2 são apresentadas as curvas de capacidade para a direção longitudinal e transver-
sal, respetivamente, para os modelos com e sem alvenarias de enchimento. Apresentam-se os resulta-
dos para os três tipos de análise (pushover convencional uniforme e triangular e pushover adaptativo). 
Na tabela 5.3 apresentam-se os valores máximos de corte basal para cada análise. 
 
 

































Fig. 5.2 – Curvas de capacidade para a direção transversal 
 
Tabela 5.3 – Valores de corte basal máximo 










 Uniforme 1 046 2 105 1 091 2 761 
Triangular 1 046 2 104 1 085 2 746 
Adaptativo 1 046 2 105 1 037 2 371 
 
Tabela 5.4 – Rácio do corte basal máximo 
Rácio do corte basal máximo 








 Uniforme 2.01 2.53 
Triangular 2.01 2.53 
Adaptativo 2.01 2.29 
 
O deslocamento de cedência, dy*, obtido conforme o Eurocódigo 8 (EC8-1, 2010) indica, foi calculado 
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Tabela 5.5 – Deslocamento de cedência 
dy* (m) Sem Paredes Com Paredes 
Rácio                                







 Longitudinal 0.059 0.016 0.27 
Transversal 0.088 0.019 0.22 
 
Como se pode observar na figura 5.1, na direção longitudinal os resultados para as diferentes configu-
rações de carga do pushover são bastante próximos. Tal facto poderá estar relacionado com a regulari-
dade de massa e rigidez, tanto em planta como em altura, apresentada nesta direção. A introdução das 
paredes aumentou a rigidez inicial e a capacidade resistente da estrutura, como se pode constatar pelos 
declives das curvas e pelos valores de corte basal máximos, mas tornou o edifício menos dúctil, uma 
vez que a estrutura entra em cedência para um deslocamento menor. Em termos quantitativos, para a 
direção longitudinal, a consideração da rigidez e da capacidade resistente conferidas pelas paredes de 
alvenaria, resultaram no aumento da rigidez inicial para um valor 6.8 vezes maior, no aumento do 
corte basal máximo para o dobro do valor e na diminuição do deslocamento de cedência para cerca de 
27 % do valor verificado para o modelo sem as paredes de alvenaria (estes valores baseiam-se nos 
resultados obtidos para o pushover adaptativo). 
Observando a figura 5.2, verifica-se que as curvas de capacidade para os diferentes tipos de pushover, 
sobretudo para os modelos com paredes, não são tão próximas para a direção transversal como são 
para a direção longitudinal. A causa provável para tal fenómeno pode estar relacionada com o facto de 
nesta direção, a distribuição da rigidez e da massa dos elementos estruturais não ser regular, tanto em 
planta como em altura. Por exemplo, nem todas as paredes transversais são contínuas desde o R/C ao 
2º piso; as escadas, localizadas na extremidade da estrutura, afastam o centro de rigidez do centro ge-
ométrico, em cada piso. Na direção transversal, só próximo do deslocamento-alvo é que as curvas de 
capacidade para os diferentes modelos se aproximam. Após o primeiro pico, as curvas de capacidade 
descem, indicando a perda de resistência da estrutura associada à rutura das paredes de alvenaria, mas 
não chegam a atingir as curvas do modelo sem as alvenarias. A explicação para tal fenómeno pode 
estar relacionada com as irregularidades de massa e rigidez já referidas que esta direção apresenta. 
Como resultado, algumas paredes ficaram sujeitas a maiores esforços e deformações, o que levou a 
que estas colapsassem primeiro. Simultaneamente, as restantes paredes ainda não tinham atingido a 
sua capacidade resistente, e daí o ligeiro aumento da curva de capacidade, até por fim colapsarem e as 
curvas aproximarem-se das do modelo apenas composto pelos elementos de betão armado. Em termos 
quantitativos, para a direção transversal, a consideração da influência das paredes de alvenaria resultou 
no aumento da rigidez inicial de cerca de 14.8 vezes, no aumento do corte basal máximo para um valor 
2.3 vezes maior e na diminuição do deslocamento de cedência para cerca de 22 % do valor verificado 
para o modelo sem as paredes de alvenaria (estes valores baseiam-se nos resultados obtidos para o 
pushover adaptativo). 
Em relação à rigidez inicial e à capacidade resistente que o modelo com paredes apresenta em cada 
direção, verificou-se que a direção longitudinal apresenta maior rigidez inicial, sendo o seu valor 1.2 
vezes superior ao mesmo valor apresentado na direção transversal, mas possui menor capacidade resis-
tente, correspondendo o seu valor a 0.89 do valor apresentado na direção perpendicular (estes valores 
baseiam-se nos resultados obtidos para o pushover adaptativo). 
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A figura 5.3 apresenta os gráficos com os perfis drift para a direção longitudinal e transversal. 
 
           
Fig. 5.3 – Perfis de drifts  
 
Pela observação dos perfis de drifts pode concluir-se que, apesar da introdução das paredes ter tornado 
a estrutura mais rígida e com maior resistência, a distribuição de danos em altura é semelhante nos 
dois casos, revelando uma concentração de danos no R/C. 
O SeismoStruct (Seismosoft, 2014) permite a visualização da deformada global da estrutura. Neste 
sentido, foram avaliadas as deformadas experimentadas pela estrutura no final da análise pushover 
adaptativa, para ambos os modelos, com e sem a consideração das propriedades de resistência e rigi-
dez das paredes de alvenaria, e para ambas as direções, longitudinal e transversal. Nas figuras 5.4 e 5.5 
são apresentadas as deformadas resultantes das análises realizadas para a direção longitudinal, para o 
modelo sem e com paredes de alvenaria, respetivamente. Nas figuras 5.6 e 5.7, são apresentadas as 
mesmas deformadas, mas agora para as análises realizadas na direção transversal. 
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a) b) 
Fig. 5.5 – Deformada da estrutura, vista: a) da frente; b) do topo 
 
       
                                a)                                                                             b) 
Fig. 5.6 – Deformada da estrutura, vista: a) da esquerda; b) do topo 
 
       
                                a)                                                                              b) 
Fig. 5.7 – Deformada da estrutura, vista: a) da esquerda; b) do topo 
 
Após a observação da deformada da estrutura, para as análises realizadas na direção longitudinal, po-
de-se à partida concluir que a estrutura tem tendência a sofrer do mecanismo soft-storey nesta direção. 
Este fenómeno deve-se ao facto das paredes de alvenaria presentes no R/C, devido à dimensão consi-
derável das aberturas, apresentarem pouca, ou quase nenhuma, rigidez lateral. 
Em relação à direção transversal, constatou-se que a estrutura apresenta um comportamento dominado 
pela torção, tanto para o modelo sem paredes, como para o modelo em que estas são consideradas. 
Este fenómeno, no caso do modelo sem paredes, deve-se ao facto da estrutura não apresentar uma 
distribuição regular, em planta e altura, da massa (note-se que a extensão em planta do 2º piso provoca 
um aumento considerável da massa nesse local), e, no caso do modelo com paredes, para além da ra-
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zão apresentada para o modelo sem paredes, deve-se ao facto da estrutura não apresentar distribuição 
regular em planta da rigidez, devido às paredes que envolvem as escadas, na extremidade oeste do 
edifício.  
Avaliados os resultados obtidos para as análises pushover, pode concluir-se que: a direção longitudinal 
tem menor capacidade resistente e maior rigidez inicial; o R/C é o piso condicionante, para ambas as 
direções; a estrutura tem propensão para formar mecanismo de torção e soft-storey, quando sujeito a 
ações na direção transversal e longitudinal, respetivamente. A consideração das paredes de alvenaria 
resultou num aumento considerável da rigidez e da capacidade resistente da estrutura. 
 
5.4. ANÁLISES NÃO LINEARES DINÂMICAS 
A resposta estrutural obtida através de análises dinâmicas não lineares é reconhecida pela sua precisão. 
É um método muito mais refinado que fornece resultados bastante aceitáveis. Contudo, estas análises 
são muitas vezes abandonadas devido à sua complexidade e à capacidade computacional que exigem 
(Furtado, 2013). 
No que diz respeito à ação sísmica, a resposta da estrutura no tempo pode ser obtida através da inte-
gração numérica direta das equações diferenciais do movimento, utilizando determinados acelerogra-
mas para representar os movimentos do solo (EC8-1, 2010). 
Neste ponto importa referir que as análises dinâmicas não lineares foram apenas realizadas apenas 
para o modelo onde as capacidades das paredes de alvenaria são consideradas, uma vez que é o mode-
lo que melhor representa o edifício em estudo. 
No âmbito do presente caso de estudo, a estrutura foi sujeita a 21 acelerogramas, incluindo o acelero-
grama registado na já referida estação (estação KATNP) durante a ocorrência do sismo de 25 de Abril 
de 2015. Os restantes acelerogramas impostos correspondem a um conjunto de sismos naturais que se 
ajustam ao espectro de resposta para a região de Kathmandu Valley, de acordo com o código indiano 
(IS1893, 2002), gerados pela metodologia proposta por Araújo et al. e Macedo e Castro (Araújo et al., 
2016; Macedo e Castro, 2016). 
Nas figuras 5.8a-c estão indicados os acelerogramas para a direção Norte-Sul, Este-Oeste e para a 
direção vertical, respetivamente. Note-se que a direção Norte-Sul corresponde à direção transversal do 
edifício enquanto a direção Este-Oeste corresponde à direção longitudinal. Na tabela 5.6 são apresen-
tados os dados para o sismo de 25 de Abril de 2015, especificamente, a PGA, a duração e o incremen-
to de tempo para cada direção, enquanto na tabela 5.7 apresenta-se a mesma informação para os res-
tantes 20 acelerogramas. Na figura 5.9 estão representados os respetivos espectros elásticos de acele-































Fig. 5.8 – Acelerograma registado na estação (KATNP) durante o sismo de 25 de Abril de 2015, na direção:       
a) Norte-Sul; b) Este-Oeste; c) vertical (EERI, 2016) 
 
Tabela 5.6 – Dados sobre o acelerograma correspondente ao sismo de 25 de Abril de 2015 








Direção N-S 0.14 186 0.005 
Direção E-O 0.13 103.11 0.005 
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1-ImperialValley06 0.49 0.36 39 0.005 
2-Landers 0.14 0.13 70 0.005 
3-N.PalmSprings 0.13 0.12 20.135 0.005 
4-Northrigde01 0.10 0.19 40 0.01 
5-ChiChiTaiwan 0.33 0.26 90 0.005 
6-ChiChiTaiwan06 0.12 0.14 70.985 0.005 
7-LomaPrieta 0.12 0.09 39.845 0.005 
8-ChiChiTaiwan06 0.11 0.12 57 0.005 
9-Hollister04 0.10 0.11 40 0.005 
10-HectorMine 0.08 0.09 46.1 0.005 
11-ChiChiTaiwan 0.30 0.11 90 0.005 
12-LomaPrieta 0.15 0.48 39.955 0.005 
13-LomaPrieta 0.10 0.20 39.95 0.005 
14-NorthernCalif05 0.28 0.11 40 0.005 
15-Northeidge01 0.21 0.13 40 0.02 
16-ChiChiTaiwan 0.11 0.05 90 0.005 
17-MammothLakes06 0.92 0.41 25.955 0.005 
18-ChiChiTaiwan 0.15 0.19 90 0.005 
19-ImperialValley06 0.60 0.45 37.56 0.005 
20-Northeridge01 0.09 0.14 39.79 0.01 
 




Fig. 5.9 – Espectros de acelerações dos diversos sismos 
 
Adicionalmente, procedeu-se ao escalonamento dos diversos acelerogramas com o objetivo de obter a 
resposta estrutural para uma maior gama de acelerações do solo e perceber o comportamento em regi-
me plástico da estrutura. 
Atualmente, devido ao progresso tecnológico e ao desenvolvimento da comunidade científica no con-
texto da engenharia sísmica, os engenheiros têm acesso a uma quantidade de informação muito maior, 
especificamente, dados sobre inúmeros sismos em diferentes partes do globo. Neste sentido, no di-
mensionamento/avaliação do comportamento sísmico através de análises dinâmicas não lineares, foi 
possível introduzir uma nova abordagem – que passa por impor à estrutura vários acelerogramas de 
diferentes sismos e, consoante as características de cada sismo e do espectro alvo, aplicar alguns in-
crementos ou decrementos da aceleração sísmica – em alternativa à abordagem primária, que passava 
pelo escalonamento mais refinado da aceleração sísmica de um número reduzido de sismos. 
No âmbito deste trabalho, foram aplicados quatro incrementos, aumentando sequencialmente em 25 % 
o valor da aceleração inicial do solo. Simultaneamente, impôs-se a condição de que a PGA não deveria 
ultrapassar o valor de 1 g, pois tais valores estão afastados da realidade sísmica local. Consequente-
mente, para a direção longitudinal, o acelerograma “17-MammothLakes06”, cuja PGA estava próxima 
do valor limite, foi decrementado sequencialmente segundo o mesmo intervalo, até atingir 25% do 
valor inicial; o acelerograma “19-ImperialValley06” foi incrementado até 150% da sua aceleração 
inicial. Para a direção transversal, aplicou-se o escalonamento inicialmente referido para os diversos 
acelerogramas, visto que nenhum deles ultrapassava o valor limite. No final, a estrutura foi sujeita a 
207 acelerogramas diferentes. 
Posteriormente, os acelerogramas foram divididos em cinco grupos, de acordo com os seus valores de 
PGA e o comportamento apresentado pela estrutura. Com o propósito de realizar uma avaliação dos 
dados coerente, esta abordagem foi adotada em detrimento da opção de avaliar os resultados para os 

























25 Abril 2015 (Dir. Este-Oeste)
25 Abril 2015 (dir. Norte-Sul)
25 Abril 2015 (Dir. vertical)
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Os acelerogramas foram divididos pelos grupos da seguinte forma:  
 Grupo 1: [0.0 – 0.2[ (g) 
 Grupo 2: [0.2 – 0.3] (g) 
 Grupo 3: ]0.3 – 0.5] (g) 
 Grupo 4: ]0.5 – 0.7] (g) 
 Grupo 5: ]0.7 – 1.0] (g) 
Conforme se constatou nos resultados obtidos, para os valores de PGA do Grupo 1, a estrutura encon-
trava-se em regime elástico; para os valores de PGA do Grupo 2, ocorria o início do comportamento 
não linear para a maior parte dos acelerogramas; o Grupo 3 tem a particularidade de ser o grupo que 
contém a PGA de referência para a região de Kathmandu Valley, com valor de 0.36 g (IS1893, 2002; 
NBC105, 1994). Os restantes dois grupos, com acelerações consideravelmente superiores às esperadas 
pelas normas locais, permitiram explorar a não linearidade estrutural. 
Os parâmetros avaliados nas análises dinâmicas não lineares foram os perfis de drifts, e o corte basal 
máximo e drift máximo nos diferentes pisos, em função da PGA. Em relação aos drifts, para este tipo 
de análises, estes parâmetros foram avaliados em quatro alinhamentos verticais, dos quais três se en-
contram nos cantos da estrutura, especificamente nos dois cantos da extremidade esquerda e no canto 
inferior da extremidade direita. O restante alinhamento vertical encontra-se na interseção do pórtico 
longitudinal 1 com o pórtico transversal E (ver Fig. 4.3-4.6). Os resultados apresentados para estes 
parâmetros correspondem ao valor máximo resultante dos quatro alinhamentos verticais. 
Passam agora a apresentar-se os perfis com as envolventes de drifts para os diferentes grupos, nas 
diferentes direções.  
Nota: os resultados obtidos na direção transversal relativos ao acelerograma 11-ChiChiTaiwan, e res-
petivos incrementos, não foram colocados nos seguintes gráficos, uma vez que os seus valores se en-
contravam completamente desenquadrados dos restantes, provavelmente devido a erros numéricos de 
convergência. 
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Fig. 5.10 – Envolvente de drifts (Grupo 1) 
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Fig. 5.12 – Envolvente de drifts (Grupo 3) 
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Fig. 5.14 – Envolvente de drifts (Grupo 5) 
 
           
Fig. 5.15 – Envolvente de drifts para os diferentes grupos 
 
De seguida são apresentados os gráficos com os valores de corte basal máximos em função da PGA 
(ver Fig. 5.17). Previamente é disponibilizada, na figura 5.16, a legenda com a simbologia adotada 














































































Fig. 5.16 – Legenda com simbologia adotada na representação dos gráficos 
 
           
Fig. 5.17 – Corte basal máximo em função da PGA 
 
Apresentam-se agora os gráficos com o drift máximo em função da PGA (ver Fig. 5.19-5.21). Nestas 
mesmas figuras estão indicados os limites da escala HRC, com o objetivo de perceber o estado de dano 
imposto na estrutura, consoante o acelerograma e respetivo valor de PGA. Na figura 5.18 apresenta-se 

















































Fig. 5.18 – Legenda com estados limite de dano 
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Fig. 5.20 – Drift máximo no 1º piso em função da PGA para os diferentes incrementos 
 
           
Fig. 5.21 – Drift máximo no 2º piso em função da PGA para os diferentes incrementos 
 
Com base nos resultados obtidos, ficou demonstrado que o piso condicionante para a direção longitu-
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Note-se que, para a direção transversal, os resultados obtidos nas análises não lineares dinâmicas con-
trariam os resultados obtidos nas análises pushover. A diferença dos resultados, provavelmente, deve-
se ao facto de na direção transversal a estrutura ser irregular, como foi referido anteriormente, sugerin-
do assim que as análises não lineares estáticas (pushover) não são as mais adequadas para estruturas 
que apresentem irregularidades em termos de massa e rigidez. 
Em relação à direção mais condicionante, não é possível tirar conclusões exatas, uma vez que os acele-
rogramas aplicados nas diferentes direções não apresentam as mesmas características. Observando as 
envolventes dos perfis de drifts para as duas direções pode apenas concluir-se que não existem dife-
renças significativas entre os valores máximos apresentados. Em termos de resistência, as análises 
dinâmicas vêm confirmar que a direção transversal é a que apresenta maior capacidade resistente. 
Uma análise mais detalhada dos perfis de drifts para os diversos acelerogramas permitiu tirar as se-
guintes conclusões:  
 A distribuição da grandeza dos drifts para os diferentes acelerogramas não é regular em 
altura, isto é, o drift máximo para cada piso pode corresponder a acelerogramas diferen-
tes; 
 Não existe uma relação direta entre o valor da PGA e o deslocamento relativo entre pisos, 
ou seja, os acelerogramas com menor valor de PGA não são necessariamente os que têm 
menores valores de drift. Da mesma forma, nem sempre os valores máximos de drift cor-
respondem aos acelerogramas com maior valor de PGA. Tal facto realça que, numa análi-
se dinâmica não linear, a resposta depende não só da intensidade do acelerograma, mas 
também da sua forma e duração; 
Em suma, pode concluir-se que as análises dinâmicas não lineares são de facto bastante complexas. 
Com o objetivo de realizar a avaliação da vulnerabilidade sísmica de uma estrutura, fica demonstrada 
a necessidade de sujeitar a estrutura a diversas solicitações sísmicas, de maneira a obter uma envolven-
te de resultados que transmitam o comportamento estrutural expectável. 
Ainda na análise das envolventes dos deslocamentos relativos entre pisos, importa referir que para a 
direção transversal, os elevados valores de drift corresponderam todos ao alinhamento vertical posici-
onado na extremidade Este do edifício, cuja ordem de grandeza é claramente superior à dos restantes 
alinhamentos. Ao que tudo indica, a causa responsável por tamanha discrepância é a criação de um 
mecanismo de torção na estrutura, resultante das irregularidades em planta. Por outro lado, as razões 
que levaram a que os drifts no 2º piso fossem tão superiores em relação aos restantes, foram a ausência 
das paredes transversais interiores, que foram interrompidas no final do 1º piso, e a redução da secção 
transversal dos pilares neste piso. 
Em relação à direção longitudinal, os valores de drift indicados nas envolventes para o R/C confirmam 
que as paredes de alvenaria neste piso carecem de rigidez lateral, que ao que tudo indica, se deve à 
dimensão considerável das aberturas. 
Observando os resultados relativos ao corte basal máximo em função da PGA, concluiu-se que a estru-
tura entra em regime não linear para valores da PGA entre 0.2 e 0.3 g. Como era de esperar, uma vez 
em regime plástico, verifica-se que os drifts aumentam consideravelmente, enquanto os valores de 
corte basal mantêm-se praticamente constantes.  
Comparando o desempenho da estrutura, em termos de drifts, com os valores limites abordados no 
presente trabalho, conclui-se que a estrutura não reúne as condições necessárias para ultrapassar com 
segurança e conforto os efeitos da ação sísmica com valores da PGA próximos dos valores de referên-
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cia local. Verifica-se que por várias vezes é ultrapassado o limite de dano Life Safety, o que é bastante 
preocupante. 
Por último, faz-se uma breve referência aos danos sofridos no edifício caso de estudo, registados por 
uma equipa especializada durante uma visita ao local, após o sismo ocorrido no dia 25 de Abril de 
2015 (Brando et al., 2015). Durante a inspeção do edifício escolar, a equipa registou que a estrutura 
sofreu danos severos ao nível do segundo piso, concentrados na extremidade Este do edifício, enquan-
to nos outros pisos os danos sofridos foram reduzidos. De facto, no modelo numérico, ficou demons-
trado que o segundo piso, nesta extremidade, é suscetível de sofrer grandes danos, o que veio validar a 
aproximação do modelo numérico ao modelo real e autenticar os resultados obtidos. 
 
5.5. ANÁLISE DOS RESULTADOS 
Neste subcapítulo faz-se uma análise mais detalhada dos resultados obtidos durante as análises não 
lineares pushover e dinâmicas. 
Foram recolhidos das análises dinâmicas não lineares, para todos os acelerogramas impostos, os valo-
res de deslocamento de topo máximos e correspondente valor de corte basal, bem como os valores 
máximos de corte basal e o correspondente deslocamento de topo, ao nível do alinhamento vertical no 
qual se encontra o nó de controlo usado nas análises pushover. Posteriormente, fez-se a sobreposição 
dos gráficos relativos à dispersão dos pontos referidos, com os gráficos relativos às curvas de capaci-
dade resultantes das análises não lineares pushover. Os gráficos apresentam-se nas figuras 5.22 e 5.23, 
para a direção longitudinal e transversal, respetivamente. 
 
 
Fig. 5.22 – Sobreposição da dispersão dos pontos obtidos nas análises dinâmicas com as curvas de capacidade 
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Fig. 5.23 – Sobreposição da dispersão dos pontos obtidos nas análises dinâmicas com as curvas de capacidade 
obtidas nas análises pushover 
 
Como se pode observar, para a direção longitudinal, onde a estrutura apresenta uma configuração re-
gular, existe boa aproximação entre as curvas de capacidade e os pontos resultantes das análises dinâ-
micas. Na direção transversal, o grau de aproximação é claramente inferior após o ponto de força má-
xima, na região pós-pico, mas ainda assim razoável. Mais uma vez, a diferença dos resultados obtidos 
para as duas direções pode estar relacionada com o nível de regularidade que a estrutura apresenta em 
cada direção. Não pode ser desprezado o facto de que a estrutura, para a direção transversal, apresenta 
mecanismo de rutura diferentes para as análises pushover e dinâmicas, o que certamente influenciou a 
curva de capacidade resultante e os esforços experimentados em cada caso. 
Constatou-se também, para ambas as direções, que o conjunto de pontos que mais se aproximava das 
curvas pushover eram os pontos relativos ao corte basal máximo. A explicação provável reside no 
facto de que, até a estrutura atingir o corte basal máximo, não há perda significativa da resistência e 
rigidez dos elementos e, consequentemente, os pontos aproximam-se das curvas de capacidade. No 
caso dos pontos correspondentes ao deslocamento de topo máximo, o que se verificou, foi que quando 
estes eram alcançados, a estrutura já se encontrava em regime plástico, tendo sofrido perdas conside-
ráveis da capacidade resistente e de rigidez, devido à natureza cíclica da solicitação sísmica. Tal facto 
pode ser justificado pelas curvas de capacidade correspondentes aos diferentes pontos. Por exemplo, 
na figura 5.24 apresentam-se as curvas de capacidade resultantes das análises dinâmicas para os dois 
tipos de pontos, juntamente com a curva de capacidade resultante da análise pushover adaptativa, am-
bas para a direção de solicitação longitudinal. Na figura 5.25, apresentam-se as mesmas curvas, mas 
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Fig. 5.24 – Curvas de capacidade 
 
 
Fig. 5.25 – Curvas de capacidade 
 
Verifica-se de facto que, para alguns acelerogramas, quando o deslocamento de topo da estrutura atin-
ge o seu valor máximo, a respetiva capacidade resistente já sofreu perdas consideráveis. Fica também 
demonstrado o efeito prejudicial que uma ação cíclica tem sobre estruturas de betão armado preenchi-
das com paredes de alvenaria. 
No final procedeu-se a uma análise adicional, com o objetivo de verificar qual das curvas de capacida-
de resultantes dos diferentes tipos de análise pushover (uniforme, triangular e adaptativo) se adaptava 
melhor aos pontos obtidos para as análises dinâmicas. Nas figuras 5.26 e 5.27 apresentam-se os gráfi-
cos com as linhas de tendência dos pontos obtidos nas análises dinâmicas, para a direção longitudinal 

































































Fig. 5.26 – Gráfico com linha de tendência dos pontos obtidos nas análises dinâmicas 
 
 
Fig. 5.27 – Gráfico com linha de tendência dos pontos obtidos nas análises dinâmicas 
 
Em relação à direção longitudinal, o coeficiente de determinação (R2) da linha de tendência realça a 
aproximação entre os resultados obtidos para as diferentes análises. Nesta direção verifica-se que 
qualquer uma das curvas de capacidade obtidas para os diferentes tipos de análise pushover se adapta 
bastante bem à linha de tendência. Por outro lado, em relação à transversal, a aproximação entre os 
resultados apresentados para as diferentes análises é claramente inferior. Tal facto já era expectável 
devido aos efeitos da natureza cíclica presentes nas análises dinâmicas, como foi referido. No entanto, 
a comparação entre os dois tipos de análises permitiu concluir que a curva de capacidade resultante da 
análise pushover adaptativa é a que mais se aproxima dos resultados obtidos nas análises dinâmicas, e 
portanto, é a mais fiável. Consequentemente, ao longo do presente trabalho, a análise pushover adapta-
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Com base nos resultados das análises não lineares, pushover e dinâmicas, concluiu-se que a estrutura 
do caso de estudo apresenta grande vulnerabilidade à ação sísmica. 
As análises pushover permitiram perceber a influência das paredes de alvenaria no comportamento 
estrutural. A introdução das alvenarias resultou num aumento considerável da rigidez e resistência 
lateral, mas ao mesmo tempo tornou a estrutura menos dúctil. A direção longitudinal apresenta maior 
rigidez inicial, enquanto a direção transversal tem maior capacidade resistente, para ambos os mode-
los, com e sem paredes. 
Para o modelo com paredes, as análises pushover indicaram que o edifício é suscetível ao mecanismo 
de soft-storey face solicitações na direção longitudinal, e que, face a solicitações na direção transver-
sal, o edifício apresenta alguma torção. Os fatores responsáveis por estes mecanismos são a falta de 
rigidez lateral conferida pelas paredes de alvenaria, devido às dimensões elevadas das aberturas; a 
redução da secção transversal dos pilares no segundo piso; a irregularidade em altura e planta da estru-
tura, resultante da localização da caixa de escadas, da ausência das paredes interiores no segundo piso 
e da extensão em planta deste mesmo piso, na extremidade Este do edifício. 
As análises não lineares dinâmicas vieram confirmar a ocorrência destes mecanismos. No entanto, 
para a direção transversal, constatou-se que os resultados obtidos, no que diz respeito à distribuição 
dos drifts pelos diferentes pisos, não eram compatíveis. Concluiu-se então que a causa provável para 
esta diferença de resultados se devia à irregularidade em termos de massa e rigidez que a estrutura 
apresenta na direção transversal, ficando assim demonstrada a inadequabilidade das análises pushover 
nestes casos. 
Através dos danos registados no edifício escolar, após o sismo de 25 de Abril de 2015, foi possível 
validar a modelação e a autenticidade dos resultados obtidos. 
Posteriormente, numa análise mais detalhada, fez-se a comparação entre os resultados obtidos para as 
análises dinâmicas e para os diferentes tipos de pushover, e concluiu-se qua a análise pushover adapta-
tiva era a que mais se aproximava dos resultados obtidos para as análises não lineares dinâmicas. Foi 
ainda possível demonstrar os efeitos prejudiciais das ações cíclicas no comportamento das estruturas 
de betão armado com paredes de alvenaria. 
Em suma, ficou demonstrado que o edifício caso de estudo é altamente vulnerável à ação sísmica, 
sobretudo devido à irregularidade, em planta e altura, de rigidez e massa, que a estrutura apresenta, e 
que tem como consequência a formação de mecanismos prejudiciais, que se fazem sentir sobre a for-
ma de elevados valores de drift. Tiradas as conclusões, ficou clara a necessidade de adotar uma estra-
tégia de reforço, com o objetivo de conferir à estrutura as condições necessárias para que esta possa 
ultrapassar, com determinados padrões de segurança e conforto, a ação sísmica. Esta estratégia passou 
pela adoção de diferentes soluções de reforço, e posterior avaliação do seu desempenho, como vai ser 
descrito de seguida, no capítulo 6. 
  


















O processo inerente à escolha de uma solução de reforço sísmico é um processo complexo. Após ser 
tomada a decisão de se optar pela aplicação de soluções de reforço em detrimento da demolição parci-
al ou total da construção, que por si só já é uma decisão que envolve alguma ponderação, vários fato-
res devem ser analisados com o objetivo de se chegar a uma solução eficaz. Estes fatores são sobretu-
do de carácter social e económico. Aspetos como a função, a classe de importância e a localização do 
caso de estudo, bem como os impactos previsíveis das soluções de reforço (preço, duração, compatibi-
lidade arquitetónica, entre outros) devem ser avaliados para os diferentes tipos de reforço. Simultane-
amente, a adoção de determinada solução de reforço depende essencialmente da avaliação prévia da 
vulnerabilidade sísmica do edifício em questão. 
As técnicas de reforço sísmico das estruturas estão divididas em dois grupos (Varum, 2008), especifi-
camente:  
 Reabilitação ou melhoramento do sistema estrutural global; 
 Reabilitação ou reforço dos elementos estruturais. 
A adoção de uma estratégia de reforço global é justificada quando uma grande parte dos elementos de 
uma estrutura não apresentam as características necessárias para resistir à ação sísmica, segundo de-
terminados níveis de desempenho. Por outro lado, a opção por soluções de reforço local é adequada 
quando apenas alguns dos elementos possuem deficiente comportamento sísmico. No entanto, o que se 
verifica, é que na maioria dos casos a solução ótima de reforço sísmico passa pela combinação dos 
dois tipos de estratégia (Varum, 2008). 
No presente capítulo é apresentada a estratégia de reforço adotada e são descritas as técnicas de refor-
ço implementadas no caso de estudo. Posteriormente, procedeu-se à avaliação do desempenho estrutu-
ral de cada solução de reforço, de acordo com parâmetros especificados. O capítulo termina com a 
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6.2. SOLUÇÕES DE REFORÇO SÍSMICO 
6.2.1. CONSIDERAÇÕES GERAIS 
Com base nos resultados obtidos na avaliação da vulnerabilidade sísmica do caso de estudo, a estraté-
gia adotada foi implementar soluções de reforço com o objetivo de eliminar/corrigir os mecanismos de 
soft-storey e torção e assim reduzir os valores de drift para valores aceitáveis. Neste sentido, as técni-
cas de reforço adotadas tiveram como principal objetivo reduzir o drift no R/C e no 2º piso, na direção 
longitudinal e transversal, respetivamente. 
As análises realizadas foram, tal como na avaliação da vulnerabilidade sísmica, as análises não linea-
res pushover e dinâmicas. No caso das análises pushover, optou-se pelo carregamento adaptativo, uma 
vez que ficou demonstrado ser o que apresentou resultados mais aproximados da resposta não linear 
dinâmica (ver 5.5). Em relação às análises dinâmicas, de forma a otimizar o trabalho e reduzir o esfor-
ço de cálculo computacional, analisaram-se apenas os acelerogramas para os quais os valores de drift 
experimentados pelos pisos da estrutura ultrapassavam o valor limite do estado de dano Life Safety. 
Como resultado, na direção longitudinal foram selecionados 18 acelerogramas, enquanto na direção 
transversal, 27 acelerogramas. 
Os parâmetros avaliados para as diferentes soluções foram as curvas de capacidade, as frequências 
fundamentais e os drifts máximos. No que diz respeito aos perfis de drifts, optou-se por apresentar 
apenas os perfis correspondentes aos grupos 3 e 5. Desta forma foram analisados os valores de deslo-
camento relativo entre pisos para valores de PGA próximos da PGA de referência da região onde se 
encontra o caso de estudo e para valores de PGA de uma gama superior. No que diz respeito aos gráfi-
cos com os valores de drift e de corte basal máximos, em função da PGA, estes não apresentam os 
valores para os diversos acelerogramas, mas sim o valor máximo obtido em cada grupo de acelera-
ções, para os modelos com e sem reforço. 
As soluções de reforço sísmico intervêm na resistência, rigidez e ductilidade da estrutura. Consoante a 
solução adotada, é possível intervir apenas num destes parâmetros ou então afetar todos ao mesmo 
tempo (Thermou e Elnashai, 2006). No âmbito do presente trabalho, o objetivo das soluções de reforço 
sísmico passou pela eliminação dos mecanismos formados no edifício, face à ação sísmica, resultantes 
da irregularidade em planta e altura da rigidez da estrutura. Neste sentido, as soluções adotadas tive-
ram como principal função intervir ao nível da rigidez global e local da estrutura, ainda que algumas 
delas tenham tido clara influência nos outros parâmetros (resistência e ductilidade). 
No âmbito do presente trabalho foram implementadas quatro soluções de reforço, avaliadas segundo a 
ordem em que se apresentam: 
 Introdução de paredes de alvenaria 
 Reforço das paredes exteriores 
 Encamisamento dos pilares com betão armado 
 Contraventamentos metálicos 
As três primeiras soluções são tipicamente usadas no Nepal, no reforço dos edifícios de betão armado, 
inclusive edifícios escolares (Dixit et al., 2014). 
Em relação aos grupos em que estas soluções se enquadram, as soluções relativas à introdução de pa-
redes de alvenaria, reforço das paredes exteriores e contraventamentos metálicos, correspondem ao 
grupo de “Reabilitação e melhoramento do sistema estrutural global”, enquanto a solução de encami-
samento dos pilares com betão armado, corresponde ao grupo “Reabilitação ou reforço dos elementos 
estruturais”. 
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6.2.2. INTRODUÇÃO DE PAREDES DE ALVENARIA 
Esta solução surge com o objetivo de reduzir os drifts do segundo piso, na direção transversal. É uma 
solução extremamente simples e de fácil execução, com curtíssimo tempo de duração. Os materiais 
usados na modelação das novas paredes correspondem aos materiais usados nas paredes existentes. 
Resumindo, as características das paredes introduzidas são exatamente as mesmas usadas para as pa-
redes transversais interiores presentes nesse piso. 
No total foram inseridos, no 2º piso, dois painéis de alvenaria nos pórticos H e F (ver Fig. 4.5), de 
maneira a dar continuidade em altura das paredes que se encontram nestes pórticos. 
A principal desvantagem desta solução é a influência direta que tem na funcionalidade do 2º piso. 
Recorde-se que neste piso existe uma biblioteca/espaço aberto. A introdução das paredes vai alterar a 
compartimentação do segundo piso, tornando-o menos apropriado para o seu fim. 
Em termos de modelação numérica, apenas foi necessário introduzir os painéis de alvenaria nos respe-
tivos locais e colocar as cargas relativas ao peso próprio destes nas vigas adjacentes. 
Uma vez que a presente solução interveio apenas ao nível da direção transversal, foram somente efetu-
adas análises para esta direção. 
Na figura 6.1 apresenta-se o gráfico com as curvas de capacidade resultantes das análises pushover 
adaptativa para o modelo numérico com e sem solução de reforço. Por sua vez, na tabela 6.1 estão 
indicados os valores de corte basal máximo, bem como o rácio deste parâmetro e da rigidez inicial 
para a solução com e sem reforço. 
 
 
Fig. 6.1 – Curvas de capacidade com e sem solução de reforço (pushover adaptativo) 
 
Tabela 6.1 – Corte basal máximo e rácio entre modelo com e sem reforço do corte basal máximo e rigidez inicial 
CB máx. (KN) Rácio (com reforço / sem reforço) 
Sem Reforço Com Reforço CB máx. Rigidez inicial 
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A observação dos resultados permitiu constatar que a introdução das paredes resultou num aumento da 
rigidez inicial de 30 %, mas no entanto não afetou a capacidade resistente da estrutura. 
De seguida apresentam-se os gráficos com as envolventes dos perfis de drifts, para o modelo com e 
sem reforço (ver Fig. 6.2), bem como os gráficos com os valores de drift e corte basal máximo em 
função da PGA (ver Fig. 6.3 e 6.4, respetivamente), obtidos através dos resultados das análises não 
lineares dinâmicas. 
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Fig. 6.4 – Corte basal máximo em função da PGA 
 
Os resultados obtidos nas análises não lineares dinâmicas revelaram que os drifts no 2º piso foram 
reduzidos de forma significativa, mas em contrapartida, os drifts no R/C e no 1º piso aumentaram 
significativamente, passando a estes estar num patamar que inflige na estrutura danos severos e que 
põe em risco a vida dos utilizadores. 
Em termos de corte basal máximo, veio confirmar-se o cenário demonstrado pela análise pushover 
adaptativa, onde se constatou que não há praticamente alterações neste parâmetro. 
Concluindo, verificou-se que a solução adotada é bastante eficiente na redução dos drifts no segundo 
piso, no entanto não deve ser aplicada isoladamente, caso contrário a estrutura corre sérios riscos de 
sofrer danos severos ou mesmo o colapso total. 
 
6.2.3. REFORÇO DAS PAREDES EXTERIORES 
O reforço das paredes exteriores é uma técnica muito comum no Nepal, devido à sua simplicidade e ao 
custo reduzido. Esta solução é aplicada sobretudo nas escolas nepalesas e tem tido bons resultados 
(Brando et al., 2015; Dixit et al., 2014). A estratégia passa por aplicar uma rede metálica nas paredes 
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Fig. 6.5 – Reforço das paredes exteriores [adaptado de (Dixit et al., 2014)] 
 
Em termos práticos, a adição da malha metálica confere à estrutura maior capacidade resistente, rigi-
dez e ductilidade (Pereira, 2012). 
É uma solução que aparentemente não traz desvantagens significativas, uma vez que a sua aplicação 
não altera a funcionalidade do edifício, nem exige a interrupção das suas funções durante a execução 
da obra. 
No que diz respeito à modelação numérica da solução de reforço, a abordagem adotada passou por 
alterar alguns dos parâmetros mecânicos das paredes de alvenaria, nomeadamente o módulo de elasti-
cidade (Em), a resistência à compressão (fmθ) e a tensão máxima de corte (τmáx). A quantificação destas 
alterações só foi possível devido ao trabalho realizado por Pereira (Pereira, 2012). O autor estudou a 
influência do reboco armado nas alvenarias e comparou os parâmetros referidos entre provetes simples 
(que correspondem aos painéis de alvenaria do edifício escolar antes da aplicação de reforço sísmico) 
e provetes armados (que correspondem aos painéis de alvenaria do edifício escolar após a aplicação de 
reforço sísmico). Em suma, a introdução da armadura no provete simples resultou no aumento geral 
dos parâmetros avaliados, designadamente de 20 % para o módulo de elasticidade, 56 % para a resis-
tência à compressão e 47 % para a tensão máxima de corte. 
No modelo numérico do caso de estudo procedeu-se à modificação dos parâmetros mecânicos con-
forme os resultados registados. Uma vez que o objetivo do reforço sísmico no presente trabalho foi 
reduzir os valores de deformação exigida ao nível do R/C e no segundo piso, esta solução foi aplicada 
nas paredes exteriores, não só nestes pisos, mas em toda a atura (à exceção do piso recuado), de forma 
a aplicar uma solução uniforme e coerente e distribuir os valores de drift em altura em detrimento de 
os concentrar só num piso. Não foram aplicadas alterações nas cargas correspondentes ao peso da 
estrutura, visto que o acréscimo de massa relativo à solução adotada pode ser desprezável. 
Na figura 6.6 são apresentadas as curvas de capacidade resultantes das análises pushover adaptativas, 
para os modelos com e sem reforço, em ambas as direções. Por sua vez, na tabela 6.2 são indicados os 
valores de corte basal máximo, bem como o rácio deste parâmetro e da rigidez inicial para a solução 
com e sem reforço, em ambas as direções. 
 





Fig. 6.6 - Curvas de capacidade com e sem solução de reforço (pushover adaptativo) 
 
Tabela 6.2 - Corte basal máximo e rácio entre modelo com e sem reforço do corte basal máximo e rigidez inicial 
 CB máx. (KN) Rácio (com reforço / sem reforço) 
Direção Sem reforço Com reforço CB máx. Rigidez inicial 
Longitudinal 2 105 2 341 1.11 1.1 
Transversal 2 371 2 503 1.06 1.1 
 
Pela observação dos resultados obtidos nas análises pushover, constata-se que a solução de reforço não 
teve influência significativa no comportamento estrutural. Foi registado apenas um ligeiro aumento, 
tanto do corte basal máximo, como da rigidez inicial, em ambas as direções. 
De seguida é apresentado o gráfico com a envolvente do perfil de drifts, para o modelo com e sem 
reforço (ver Fig. 6.7), bem como os gráficos com os valores de drift e corte basal máximo em função 
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dinâmicas. Apresenta-se apenas o gráfico com os valores de drift em função da PGA para o R/C, uma 
vez que foi o único a sofrer alterações relevantes. 
Importa referir que só foram realizadas as análises dinâmicas para a direção longitudinal. Após o re-
gisto de dados para alguns dos acelerogramas impostos nesta direção, verificou-se que os resultados 
obtidos não apresentaram melhorias significativas em relação ao modelo sem reforço, pelo que esta 
solução foi abandonada e não foram efetuadas as restantes análises dinâmicas. 
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                                             a)                                                                                       b) 
Fig. 6.8 – a) Drift máximo em função da PGA no R/C; b) corte basal máximo em função da PGA 
 
Como se pode observar nos resultados obtidos das análises não lineares dinâmicas, de facto, a solução 
adotada mostrou ser pouco eficiente. A ligeira redução dos valores de drift não foi, de longe, suficiente 
para limitar o deslocamento relativo entre pisos a valores aceitáveis. 
A hipótese mais provável para a menor eficiência desta solução poderá estar relacionada com a dimen-
são das aberturas presentes no edifício, assim como na dificuldade do modelo em simular o compor-
tamento global da interação entre a parede de alvenaria, a estrutura de betão armado e o reboco arma-
do. Apesar das alvenarias terem sido reforçadas e consequentemente a sua capacidade resistente e a 
rigidez terem aumentado, a solução de reforço adotada não alterou o facto das paredes apresentarem 
aberturas significativas, que resultam na pouca influência destas capacidades no comportamento estru-
tural. Em suma, pode concluir-se que o aumento considerável das propriedades nos painéis de alvena-
ria não provocou o aumento destas mesmas propriedades na estrutura, a nível global. 
Concluindo, a solução baseada no reforço das paredes exteriores através da aplicação de uma rede de 
armadura e posterior recobrimento, não é adequada para o edifício caso de estudo, embora se reconhe-
ça que esta solução pode ser eficiente noutro tipo de edifícios, onde as propriedades das paredes de 
alvenaria tenham mais influência na resposta estrutural. 
 
6.2.4. ENCAMISAMENTO DOS PILARES COM BETÃO ARMADO 
O encamisamento dos pilares com betão armado é também uma técnica comum no Nepal (Dixit et al., 
2014) e inúmeros trabalhos sobre esta têm vindo a ser desenvolvidos pela comunidade científica. A 
solução de reforço consiste no aumento da secção transversal, através da adição de uma armadura 
suplementar e de uma camada de betão que envolve a secção inicial, e na qual ficam inseridas as no-
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ciências na capacidade resistente ao corte e à flexão e/ou na capacidade de deformação. Não é uma 
técnica muito acessível em termos económicos, uma vez qua a sua implementação implica níveis de 
intervenção elevados (praticamente, em todos os elementos verticais), que se vão reverter na forma de 
elevados custos diretos e custos associados ao período, também elevado, de interrupção das funciona-
lidades do edifício (Varum, 2008). 
Uma das vantagens desta técnica é distribuir uniformemente a capacidade resistente do edifício, evi-
tando a concentração de rigidez. Em contrapartida, apresenta desvantagens relativamente à dificuldade 
de ligação dos diferentes elementos (pilares e vigas) e, frequentemente, necessidade de reforço das 
fundações (Furtado, 2013). 
 
 
Fig. 6.9 – Técnica de reforço encamisamento de pilares com betão armado (EPACHON, 2013) 
 
Existem dois tipos de encamisamento (ver Fig. 6.10), nomeadamente o “encamisamento fechado”, que 
é a abordagem típica, onde toda a secção do pilar é envolvida, e o “encamisamento aberto”, que apare-
ce face a condicionante de não ser possível aplicar a solução em algumas faces do pilar, devido a por-
menores arquitetónicos, por exemplo (Furtado, 2013). No âmbito do presente trabalho, foi aplicado 
somente o encamisamento fechado. 
 
 
Fig. 6.10 – Tipos de encamisamento (Furtado, 2013) 
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Em relação ao dimensionamento das armaduras, uma vez que o objetivo das soluções de reforço pas-
sou apenas pelo aumento de rigidez, adotou-se a armadura mínima preconizada pelo EC8 (EC8-1, 
2010) para estruturas com classe de ductilidade média. No que diz respeito ao aumento da secção, 
inicialmente adotou-se um comprimento de 10 cm para cada lado, passando as secções a ter dimensões 
500x500 mm. Este valor advém do facto de se ter de considerar uma espessura mínima que permita a 
realização do trabalho, considerando o recobrimento mínimo, a armadura longitudinal, a armadura 
transversal e as condições de betonagem, tendo em conta a dimensão máxima dos agregados utiliza-
dos. A nova secção pode ser consultada na figura 6.11. A armadura longitudinal é caracterizada por 16 
varões com 16 mm de diâmetro, enquanto a armadura transversal corresponde a varões com 8 mm de 
diâmetro, espaçados longitudinalmente de 125 mm, com 2 ramos por cada face do pilar. Embora não 
esteja representada na figura 6.11, manteve-se a armadura longitudinal existente antes de aplicar a 
solução de reforço. 
 
  
Fig. 6.11 – Secção transversal do pilar após aplicação do encamisamento (mm) 
 
Numa fase inicial, aplicou-se a solução de reforço apenas ao nível do R/C com o propósito de reduzir 
os valores de drift apresentados neste piso para a direção longitudinal. Caso os resultados fossem posi-
tivos, esta opção de reforço poderia ser complementada, por exemplo, com a solução de reforço relati-
va à introdução de paredes no segundo piso e, dessa forma, corrigir os dois problemas ao mesmo tem-
po. 
Porém, os resultados obtidos revelaram que a aplicação do encamisamento dos pilares apenas no R/C 
não é uma opção viável. Os drifts no R/C são reduzidos, mas em contrapartida, o drift no 1º piso au-
mentou consideravelmente. De seguida é apresentada a informação adjacente da análise pushover 
adaptativa e das análises dinâmicas. Mais uma vez, também nesta solução em particular, só foram 
realizadas análises na direção longitudinal, visto que os resultados obtidos não justificaram a realiza-

















Fig. 6.12 – Curvas de capacidade com e sem solução de reforço (pushover adaptativo) 
 
Tabela 6.3 – Corte basal máximo e rácio entre modelo com e sem reforço do corte basal máximo e rigidez inicial 
CB máx. (KN) Rácio (com reforço / sem reforço) 
Sem Reforço Com Reforço CB máx. Rigidez inicial 
2 105 2 642 1.26 1.1 
 
           
                                            a)                                                                                        b) 
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                                             a)                                                                                        b) 
Fig. 6.14 – Drift máximo em função da PGA, no: a) R/C; b) 1º piso 
 
 
Fig. 6.15 – Corte basal máximo em função da PGA 
 
Conclui-se então que o encamisamento apenas dos pilares do R/C não é uma opção adequada, pois 
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referência local. Fica também demonstrado que este tipo de solução conduz a um aumento do corte 
basal relevante, que pode levar à necessidade de intervir nas fundações. 
Uma vez demonstrada a ineficácia da solução de reforço quando aplicada somente no R/C, decidiu-se 
avaliar a mesma solução, mas agora aplicando o encamisamento em toda a extensão dos elementos 
verticais. A todos os pilares foi atribuída a secção apresentada na figura 6.11, inclusive aos pilares dos 
dois últimos pisos, que apresentavam redução da secção transversal. Neste caso, as dimensões dos 
pilares aumentaram 20 cm na direção longitudinal e 27.5 cm na direção transversal. O acréscimo da 
massa global da estrutura devido à solução adotada, embora não seja muito relevante, foi considerado 
no modelo numérico. 
Os resultados obtidos nas análises pushover revelaram um aumento de corte basal e de rigidez inicial 
considerável. No que respeita ao corte basal, o aumento registado pode ser uma desvantagem para esta 
solução de reforço, pois pode ser necessário intervir nas fundações da estrutura. Seguidamente apre-
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Tabela 6.4 - Corte basal máximo e rácio entre modelo com e sem reforço do corte basal máximo e rigidez inicial 
 CB máx. (KN) Rácio (com reforço / sem reforço) 
Direção Sem reforço Com reforço CB máx. Rigidez inicial 
Longitudinal 2 105 5 949 2.83 1.4 
Transversal 2 371 4 617 1.95 1.6 
 
Constata-se que o aumento do corte basal é superior na direção longitudinal, de tal forma que chega a 
ultrapassar o valor apresentado para a direção transversal. Por outro lado, o aumento da rigidez inicial 
é maior na direção transversal, mas o seu valor continua a ser inferior ao mesmo valor apresentado 
para a direção longitudinal. 
Apresentam-se agora os dados obtidos para as análises não lineares dinâmicas. 
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Fig. 6.18 – Envolvente de drifts, Grupo 5 ]0.7-1.0] (g) 
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Fig. 6.20 – Drift máximo em função da PGA (1º piso) 
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Fig. 6.22 – Corte basal máximo em função da PGA 
 
Segundo as análises não lineares dinâmicas, constata-se que na direção longitudinal houve uma redu-
ção significativa do drift no R/C, sem ter causado um aumento relevante deste parâmetro nos outros 
pisos, demonstrando assim a capacidade de distribuição de rigidez e, consequentemente, de deforma-
ção, que esta solução contempla, como foi referido. Inclusive, para valores de PGA próximos do valor 
local expectável, a solução adotada limitou os drifts até valores abaixo do estado Life Safety. 
Também na direção transversal se verifica que a distribuição dos drifts ao longo dos vários pisos ado-
tou uma forma bastante mais regular, embora os seus valores ainda se mantenham ligeiramente supe-
riores ao limite correspondente à salvaguarda da vida humana, para valores de PGA próximos da refe-
rência local. Importa referir que, à semelhança do que se observou na avaliação da vulnerabilidade 
sísmica do edifício escolar, também neste caso os elevados valores de drift nesta direção correspon-
dem ao alinhamento vertical localizado na extremidade Este do edifício, o que revelou a prevalência 
do mecanismo de torção já referido.  
As análises não lineares dinâmicas vieram confirmar o aumento de corte basal revelado pelas análises 
pushover adaptativas.  
Uma vez que não é conhecida informação sobre as fundações, não é possível concluir se vai ser neces-
sário ou não intervir nestas, mas tendo em conta que o corte basal máximo aumentou quase três vezes 
na direção longitudinal e duas vezes na direção transversal, é razoável pensar que a adoção desta solu-
ção exija o reforço das fundações. 
Concluindo, a solução de reforço sísmico relativa ao encamisamento total dos pilares com betão arma-
do apresenta-se como uma solução com um grau de desempenho bastante razoável, mas que ainda 
assim não garante a segurança da estrutura para os limites de danos considerados, na ocorrência de 
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6.2.5. CONTRAVENTAMENTOS METÁLICOS 
A estratégia de reforço sísmico com recurso a contraventamentos metálicos não é muito comum no 
Nepal, provavelmente, devido aos custos, aos materiais e à mão-de-obra especializada a ela associa-
dos. No entanto, esta técnica de reforço sísmico já provou a sua eficiência face a ocorrência de sismos 
passados (Varum, 2008). 
Existem vários tipos de contraventamentos metálicos (ver Fig. 6.23).  
 
   
   
Fig.6.23 – Tipos de contraventamentos metálicos                                                                                             
[adaptado de (FORELL; jonathanpelezzaredesigns; SEISMICRESILIENCE; TBOAKE, 2016)] 
 
A localização dos contraventamentos deve ser ponderada previamente, com o objetivo de evitar con-
centrações de rigidez inadequadas que possam provocar mecanismos prejudiciais, como por exemplo, 
a torção, ou mesmo o soft-storey. Os elementos de contraventamento são normalmente ligados a outras 
peças em aço, verticais ou horizontais, que por sua vez são ligadas às vigas e pilares adjacentes. Esta 
ligação, entre os elementos de reforço e os elementos existentes, é uma operação complexa e trabalho-
sa e tem um custo associado elevado (Varum, 2008). 
No âmbito do presente trabalho, optou-se por recorrer a contraventamentos metálicos em “cruz”. Este 
tipo de reforço foi introduzido em doze vãos da estrutura (ver Fig. 6.24 e 6.25). 
 











Fig. 6.24 – Localização dos contraventamentos metálicos: a) R/C; b) 1º piso; c) 2º piso  
 
Tendo em conta que esta solução foi a última a ser testada, usou-se a informação relativa aos resulta-
dos obtidos para as outras soluções, de forma a escolher uma posição adequada para os elementos de 
contraventamento. Neste sentido, na direção longitudinal, decidiu-se aplicar os contraventamentos 
metálicos no 1º piso, uma vez que ficou demonstrado que a redução dos drifts com recurso a soluções 
de reforço somente aplicadas no R/C provocariam um aumento considerável do drift no 1º piso. No 
entanto, optou-se por não reforçar similarmente o 2º piso, visto que os respetivos deslocamentos rela-
tivos não aparentavam necessitar de soluções de reforço. De forma a não incitar o mecanismo de tor-
ção, os contraventamentos metálicos aplicados na direção longitudinal foram colocados de forma si-
métrica em relação a este eixo. 
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Em relação à direção transversal, ficou demonstrado com a solução de reforço relativa à introdução de 
paredes, que os drifts no 2º piso passaram a ter valores bastante aceitáveis, mas em contrapartida au-
mentaram imenso no R/C. Consequentemente, optou-se por colocar contraventamentos metálicos no 
R/C e no 1º piso. Como se pode observar na figura 6.24, estes elementos foram colocados numa ex-
tremidade do edifício, o que à partida levanta logo questões quanto ao já referido mecanismo de tor-
ção. No entanto, a opção de aplicar o reforço sísmico nesta localização teve precisamente o objetivo de 
eliminar/corrigir este mecanismo, visto que ele se formava devido à concentração de rigidez na extre-
midade oposta. Em suma, decidiu-se aumentar a rigidez na extremidade mais frágil do edifício por 
forma a equilibrar a distribuição de rigidez global nesta direção. 
Com a aplicação desta solução, são expectáveis níveis de intervenção elevados e a funcionalidade da 
estrutura pode ser afetada. Estas são as principais desvantagens desta técnica de reforço, neste caso em 
particular. 
Em relação ao dimensionamento dos contraventamentos metálicos, uma vez que a capacidade resisten-
te destes não era uma preocupação, decidiu-se usar um aço S235 para o qual se adotou para lei de 
comportamento do aço, o modelo bilinear (Seismosoft, 2014). As características definidas para o ma-
terial usado estão indicadas na tabela 6.5, onde E representa o módulo de elasticidade, fy é a tensão de 
cedência do aço e µ é o parâmetro que define a extensão para o endurecimento do material. No que diz 
respeito à secção transversal, a abordagem adotada foi escolher uma secção cuja classe permitisse 
realizar análises globais plásticas, isto é, classe 1 ou 2 (EC3-1, 2010). Uma vez que a introdução des-
tes elementos confere um aumento de rigidez considerável, optou-se por iniciar a avaliação da solução 
de reforço com uma secção relativamente reduzida, designadamente, o perfil HEB100 (todos os ele-
mentos de contraventamento têm as mesmas características). As verificações preconizadas pelo EC3 
(EC3-1, 2010) foram realizadas. Constatou-se que, embora a resistência da secção transversal tenha 
sido verificada, em alguns casos, a resistência à encurvadura dos elementos não foi cumprida. De for-
ma a validar esta verificação é necessário garantir um determinado comprimento de encurvadura no 
momento de execução da obra. No entanto, a avaliação desta solução de reforço foi na mesma concre-
tizada, com o objetivo de analisar o seu desempenho na resposta estrutural. Deixa-se apenas a nota de 
que deverão ser tomadas precauções adicionais por forma a eliminar o fenómeno de instabilidade dos 
elementos de contraventamento. 
 
Tabela 6.5 – Características do material usado nos contraventamentos metálicos 
Aço S235 
E (GPa) fy (MPa) µ 
200 235 0.05 
 
Passam agora a apresentar-se os resultados obtidos para as análises não lineares pushover e dinâmicas. 
 





Fig. 6.26 – Curvas de capacidade com e sem solução de reforço (pushover adaptativo) 
 
Tabela 6.6 - Corte basal máximo e rácio entre modelo com e sem reforço do corte basal máximo e rigidez inicial 
 CB máx. (KN) Rácio (com reforço / sem reforço) 
Direção Sem reforço Com reforço CB máx. Rigidez inicial 
Longitudinal 2 105 4 988 2.37 1.4 
Transversal 2 371 3 185 1.34 1.4 
 
A observação dos resultados obtidos nas análises pushover permitiu concluir que este tipo de solução 
conduz a uma aumento considerável da resistência e da rigidez da estrutura. Este aumento já era ex-
pectável uma vez que os materiais usados apresentam valores muito mais elevados para os parâmetros 
que controlam estas capacidades. Tal como na solução de encamisamento dos pilares, esta solução 
também pode necessitar de reforço ao nível das fundações. Apesar de haver uma discrepância conside-
rável entre os novos valores de corte basal apresentados para as diferentes direções, em termos de rigi-
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Observando os perfis de drifts resultantes das análises dinâmicas (ver Fig.6.27-6.32) constata-se que 
houve uma melhoria significativa no desempenho estrutural. No que diz respeito a valores de PGA 
próximos da aceleração de referência local, para a direção longitudinal, os valores de deslocamento 
relativo entre pisos desceram para um patamar onde a vida humana não é mais posta em causa. No 
entanto, para a direção transversal, para uma gama de acelerações idêntica, embora os valores de drift 
tenham sido corrigidos no 2º piso, no R/C chegou até a haver um aumento deste parâmetro, piorando a 
situação. 
O que se verificou nas análises não lineares dinâmicas, realizadas na direção transversal, foi que os 
valores de drift máximos passaram todos a corresponder aos alinhamentos verticais na extremidade 
Oeste do edifício, ou seja, a extremidade oposta àquela em que se registaram os valores máximos para 
o modelo sem reforço. Tal facto levou a concluir que a resposta em torção não foi eliminada, mas sim 
transferida, isto é, o eixo vertical sobre o qual a estrutura rodava deixou de estar posicionado nas pro-
ximidades da extremidade Oeste, onde se encontra a caixa de escadas, e passou a estar próximo da 
extremidade Este, onde foram colocados os contraventamentos transversais no R/C e 1º piso. Este 
fenómeno deve-se ao facto da capacidade resistente e a rigidez dos contraventamentos metálicos serem 
muito superiores aos valores apresentados para as paredes de alvenaria. 
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Fig. 6.28 – Envolvente de drifts, Grupo 5 ]0.7-1.0] (g) 
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Fig. 6.30 – Drift máximo em função da PGA (1º piso) 
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Fig. 6.32 – Corte basal máximo em função da PGA 
 
Em relação ao corte basal, as análises dinâmicas vieram confirmar o panorama apresentado para as 
análises pushover, ou seja, um aumento considerável do corte basal, sendo este mais acentuado na 
direção longitudinal. 
Em suma, pode-se concluir que a estratégia adotada para a direção longitudinal apresentou excelentes 
resultados, mas em contrapartida a direção transversal tem a desvantagem de manter um comporta-
mento deficiente devido aos efeitos de torção. 
 
6.3. COMPARAÇÃO DO DESEMPENHO DAS DIFERENTES SOLUÇÕES DE REFORÇO SÍSMICO 
Nesta secção é realizada a comparação do desempenho das diferentes soluções de reforço sísmico. A 
avaliação vai ser efetuada separadamente para as análises pushover e para as análises dinâmicas. 
Nas análises pushover fez-se a comparação das curvas de capacidade, dos valores de corte basal má-
ximo e da rigidez inicial entre os diferentes modelos reforçados e o modelo sem reforço. 
Nas análises dinâmicas a comparação é feita com base nos valores de corte basal máximo e drift má-
ximo nos diferentes pisos, em função da PGA, para os modelos com e sem reforço. As envolventes 
com os perfis de drifts também serão apresentadas para os Grupos de PGA 3. Para além desta compa-
ração, fez-se ainda uma avaliação da eficiência de cada solução adotada. 
Previamente, fez-se uma análise da evolução das frequências para os principais modos de vibração, de 
forma a avaliar a relação entre as frequências obtidas para as diferentes soluções de reforço e a inten-
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6.3.1. FREQUÊNCIAS FUNDAMENTAIS 
É sabido que intervenções ao nível da estrutura, que interfiram na sua massa e/ou rigidez, vão alterar 
os modos de vibração e consequentemente as frequências naturais da estrutura. O objetivo desta avali-
ação é perceber se as frequências e os modos de vibração variaram de forma significativa com a ado-
ção de diferentes soluções de reforço e analisar a influência que essa variação teve na intensidade da 
solicitação sísmica. 
Na tabela 6.7 estão indicadas as frequências fundamentais para os três primeiros modos de vibração, 
para os diferentes modelos, com e sem reforço sísmico. Na figura 6.33 apresenta-se o gráfico com o 
rácio entre as frequências para os diferentes modelos reforçados e para o modelo sem reforço. Por 
último, na figura 6.34 é disponibilizado um gráfico com os espectros de acelerações correspondentes 
ao valor médio dos diversos espectros de aceleração dos acelerogramas avaliados no presente trabalho, 
e os valores das frequências fundamentais para os modelos com e sem reforço. 
Nenhuma solução de reforço alterou significativamente a forma do primeiro modo de vibração da 
estrutura. 
 
Tabela 6.7 – Frequências fundamentais para o modelo com e sem reforço 














1º - Transversal 3.80 3.94 3.93 4.15 4.28 4.11 
2º - Longitudinal 4.09 4.05 4.39 4.70 4.89 4.76 
3º - Torção 4.83 4.83 5.07 5.35 5.40 5.04 
 
 
Fig. 6.33 – Rácio das frequências fundamentais (com reforço / sem reforço) 
 
Constata-se que foi na direção longitudinal que houve um maior aumento das frequências (e conse-
quentemente da rigidez), no entanto, não há uma diferença significativa na forma como as frequências 
para os diferentes modos de vibração variam. A técnica de reforço através do encamisamento total dos 
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Em relação à intensidade de solicitação sísmica, através da observação da figura 6.34 torna-se claro 
que as novas frequências fundamentais, obtidas para as diferentes soluções de reforço, não alteraram a 
intensidade de solicitação sísmica, que assim se manteve no nível superior. 
 
 
Fig. 6.34 – Espectros de acelerações médios nas diferentes direções e frequências fundamentais dos modelos 
com e sem reforço 
 
6.3.2. ANÁLISES NÃO LINEARES PUSHOVER 
Como já foi referido, optou-se por realizar as análises não lineares pushover com carregamento adap-
tativo. As curvas de capacidade para as diferentes soluções de reforço, bem como para o modelo sem 
reforço, estão indicadas na figura 6.35. Abaixo são apresentadas as tabelas 6.8 e 6.9 e a figura 6.36 
onde é disponibilizada a informação em relação ao valor de corte basal máximo e os rácios para este 
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Fig. 6.35 – Curvas de capacidade para os modelos com e sem reforço (pushover adaptativo) 
 
Tabela 6.8 – Valores de corte basal máximo para os modelos com e sem reforço 














Longitudinal 2 105 – 2 341 2 642 5 949 4 988 
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Tabela 6.9 – Rácio do corte basal máximo e da rigidez inicial para os modelos com e sem reforço 


















. Longitudinal – 1.11 1.26 2.83 2.37 










l Longitudinal – 1.1 1.1 1.4 1.4 
Transversal 1.3 1.1 – 1.6 1.4 
 
           
Fig. 6.36 – Rácio do corte basal máximo e da rigidez inicial para os modelos com e sem reforço 
 
Constata-se que as soluções adotadas provocaram um aumento superior na capacidade resistente, afas-
tando-se um pouco do objetivo das soluções de reforço sísmico, não obstante de um aumento da rigi-
dez inicial relevante. As soluções de reforço relativas ao encamisamento total dos pilares e aos contra-
ventamentos metálicos apresentam um aumento da rigidez inicial bastante aceitável. Em suma, pode 
concluir-se que o encamisamento total dos pilares foi a solução que mais contribuiu para o aumento da 
resistência e da rigidez inicial da estrutura, em ambas as direções. 
O aumento do corte basal na direção longitudinal, para as soluções de contraventamentos metálicos e 
encamisamento total dos pilares, foi tal que a estrutura passou a apresentar maior resistência nesta 
direção, ao contrário do que se verificava para o modelo sem reforço. Como consequência, este au-
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6.3.4. ANÁLISES NÃO LINEARES DINÂMICAS 
Como foi referido, as análises não lineares dinâmicas são análises mais precisas, baseadas numa meto-
dologia mais refinada. Neste contexto, a avaliação dos resultados obtidos para este tipo de análises 
pode fornecer informação bastante útil para a comparação do desempenho das diferentes soluções de 
reforço sísmico. 
Na figura 6.37 são apresentados os perfis de drifts para o Grupo de PGA 3, relativos aos modelos com 
e sem reforço, na direção longitudinal e transversal. 
 
           
Fig. 6.37 – Envolvente de drifts para os modelos com e sem reforço, Grupo 3 ]0.3-0.5] (g) 
 
Na direção longitudinal verifica-se que a solução relativa ao reforço das paredes exteriores foi a menos 
eficiente e que a solução de encamisamento dos pilares no R/C também se revelou inadequada. As 
restantes soluções tiveram um desempenho bastante apreciável.  
Na direção transversal, nenhuma solução teve a capacidade para limitar os drifts em todos os pisos a 
um valor inferior ao limite Life Safety, principalmente devido à propensão da estrutura para formar o 
mecanismo de torção, que não conseguiu ser corrigido por nenhuma solução. Ainda assim, não se 
pode desprezar a redução nos drifts que estas soluções alcançaram. 
As figuras 6.38-6.40 apresentam os gráficos com o valore de drift máximo em função da PGA, para o 
R/C, 1º piso e 2º piso, respetivamente. Os gráficos mostram que os principais objetivos, isto é, a redu-
ção dos drifts no R/C e no 2º piso, para a direção longitudinal e transversal, respetivamente, foram 
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entanto, verificou-se que na maioria das vezes, a redução dos drifts nos pisos alvo concretizou-se em 
detrimento da agravação deste parâmetro nos restantes pisos. 
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Fig. 6.39 – Drift máximo em função da PGA para os modelos com e sem reforço (1º piso) 
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Na figura 6.41 faz-se a comparação entre os valores de corte basal máximo em função da PGA, para as 
diferentes soluções de reforço. 
À semelhança das análises pushover, também as análises dinâmicas demonstraram que o aumento de 
corte basal devido à adoção das diferentes soluções de reforço foi mais acentuado na direção longitu-
dinal, e que o encamisamento total dos pilares com betão armado foi a solução que provocou maior 
aumento deste parâmetro. Também se verifica que, em geral, as soluções adotadas tornaram a estrutu-
ra mais resistente na direção longitudinal. 
 
           
Fig. 6.41 – Corte basal máximo em função da PGA para os modelos com e sem reforço 
 
De seguida são apresentados os dados relativos à eficiência das diferentes estratégias de reforço em 
minimizar os danos infligidos na estrutura. Esta avaliação é obtida através dos rácios de drifts máxi-
mos para os diferentes pisos, calculados para os diferentes grupos de PGA, entre os modelos com e 
sem reforço (ver Fig. 6.43-6.45). 
Previamente, à semelhança do que se fez para as análises pushover, foi avaliada a evolução do corte 
basal máximo para as diversas soluções de reforço (ver Fig. 6.42). Fica então claro o que tem vindo a 
ser referido ao longo desta secção, relativamente ao aumento do corte basal ser superior na direção 
longitudinal e a solução de reforço sísmico através do encamisamento total dos pilares ter sido a que 
mais aumentou, em ambas as direções, para os diversos grupos de PGA. As soluções de reforço relati-
vas à introdução de paredes e reforço das paredes exteriores destacam-se pela falta de influência que 
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Fig. 6.42 – Rácio do corte basal máximo para os modelos com e sem reforço 
 
Abaixo são apresentados os gráficos relativos à eficiência das diferentes soluções para reduzir os drifts 
apresentados nos pisos da estrutura. Chama-se a atenção para o facto da escala no eixo vertical variar 
consoante o gráfico apresentado. Esta abordagem pode não ser a mais intuitiva para fazer comparações 
entre gráficos, mas de outra forma alguns gráficos deixariam de ser percetíveis. 
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Fig. 6.44 – Rácio do drift máximo no 1º piso para os modelos com e sem reforço 
 
           
Fig. 6.45 – Rácio do drift máximo no 2º piso para os modelos com e sem reforço 
 
Após a observação dos últimos gráficos verifica-se que todas as soluções foram bastante eficientes no 
cumprimento dos seus objetivos (redução do drift no R/C e no 2º piso, na direção longitudinal e trans-
versal, respetivamente). Na direção longitudinal, à exceção da solução de reforço das paredes exterio-
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ros grupos de PGA, os contraventamentos metálicos foram a solução mais eficiente, enquanto nos 
restantes grupos foi a solução de encamisamento dos pilares no R/C que se apresentou com melhores 
níveis de desempenho. Em relação à direção transversal, também as soluções adotadas foram bastante 
eficazes na redução do drift no piso alvo, especificamente o 2º piso. Foi precisamente nesta direção 
que se verificou os melhores níveis de eficiência: as soluções de reforço correspondentes à introdução 
de paredes e contraventamentos metálicos reduziram o drift do 2º piso a 3 % do seu valor inicial (sem 
reforço) para o grupo de PGA superior. Para os restantes grupos foi a solução de contraventamentos 
que apresentou maiores níveis de eficiência. 
Por outro lado, se os gráficos apresentados mostram o melhor das soluções adotadas, também mostram 
o pior, em termos de eficiência. Na direção longitudinal, o encamisamento dos pilares apenas no R/C 
agravou imenso os drifts no 1º piso. Ainda nesta direção, mas agora no 2º piso, verifica-se também as 
consequências negativas que a solução de contraventamentos metálicos teve nos drifts deste piso. No 
que diz respeito à direção transversal, no R/C e no 1º piso, verifica-se que para os diversos grupos de 
PGA, a maioria das soluções adotadas agravou os valores de drift nestes pisos. Tal facto é particular-
mente preocupante no R/C, uma vez que os drifts aí experimentados já apresentavam valores elevados. 
Em suma, à exceção da solução de reforço correspondente ao reforço das paredes exteriores, as restan-
tes soluções adotadas intervieram de forma ativa no comportamento estrutural face à ação sísmica. 
Contudo, verificou-se que algumas soluções, nomeadamente a introdução de paredes e o encamisa-
mento dos pilares no R/C, contribuíram somente ao nível local, em prejuízo da resposta global. Porém, 
apesar da sua ineficácia, este tipo de soluções contribuiu de forma positiva para o conhecimento do 
comportamento estrutural e forneceu informação preciosa que foi ponderada nas estratégias de reforço 
posteriormente aplicadas. No final, foram as soluções de reforço relativas ao encamisamento total dos 
pilares e aos contraventamentos metálicos, que apresentaram, de forma geral, maior eficiência. Porém, 
nenhuma conseguiu verdadeiramente eliminar/corrigir de forma completa os mecanismos formados 
pela estrutura, quando sujeita a acelerogramas impostos na direção transversal, com PGA próximo do 
valor de referência local. Simultaneamente, são as soluções que exigem maior intervenção e conse-
quentemente as mais dispendiosas. 
 
6.4. COMENTÁRIOS FINAIS 
Neste capítulo foram avaliadas diversas soluções de reforço e posteriormente foi analisada a influência 
que cada uma teve no comportamento global da estrutura. As técnicas de reforço implementadas fo-
ram a introdução de paredes de alvenaria, o reforço das paredes exteriores, o encamisamento dos pila-
res com betão armado (esta solução foi aplicada inicialmente apenas ao nível do R/C e posteriormente 
ao longo de todo o elemento vertical) e a introdução de contraventamentos metálicos. 
A estratégia de reforço adotada teve como objetivo principal aumentar a rigidez da estrutura e dessa 
forma reduzir os seus níveis de deformação, que em alguns locais apresentavam valores excessivos. 
Tais níveis de deformação devem-se aos mecanismos de soft-storey e torção que a estrutura apresenta 
quando sujeita a solicitações sísmicas e que se fazem sentir sobre a forma de elevados valores de drift, 
especificamente no R/C e no 2º piso, para a direção longitudinal e transversal, respetivamente. 
As soluções adotadas contribuíram para o aumento da rigidez, de acordo com o objetivo principal, mas 
também para o aumento da capacidade resistente, como foi possível aferir nas curvas de capacidade 
das análises pushover. Na direção longitudinal, ambas as soluções de encamisamento total dos pilares 
e de contraventamentos metálicos, introduziram maior acréscimo de rigidez inicial, enquanto na dire-
ção transversal, foi somente a solução de encamisamento. No que diz respeito à resistência máxima, a 
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solução de encamisamento total dos pilares foi a que provocou o aumento superior deste parâmetro, 
para ambas as direções. 
Na direção longitudinal, a solução de reforço das paredes exteriores foi a que teve menor aumento da 
capacidade resistente e, juntamente com a solução de encamisamento dos pilares apenas no R/C, fo-
ram as soluções que menos contribuíram para a o aumento da rigidez inicial, enquanto na direção 
transversal, foi a solução de introdução de paredes e a solução de reforço das paredes exteriores, respe-
tivamente, as que provocaram menor aumento da capacidade resistente e da rigidez inicial. 
O aumento do corte basal, devido à solução de encamisamento total dos pilares e introdução de con-
traventamentos metálicos, pode resultar na necessidade de intervir ao nível das fundações. 
Na direção longitudinal, à exceção da técnica relativa ao reforço das paredes exteriores, todas as técni-
cas foram capazes de eliminar o mecanismo de soft-storey no R/C. No entanto, apenas a solução de 
encamisamento total dos pilares atingiu esse objetivo sem prejudicar de forma considerável os drifts 
nos restantes pisos. 
Na direção transversal, o mecanismo de torção prevaleceu face às diferentes soluções adotadas. Os 
valores de drift foram sempre registados nas extremidades do edifício, com uma ordem de grandeza 
claramente superior em relação aos outros alinhamentos verticais. No final, nenhuma solução conse-
guiu de forma eficaz melhorar significativamente o comportamento estrutural global. 
Em termos de eficiência, na direção longitudinal, as técnicas de encamisamento dos pilares no R/C e 
contraventamentos metálicos, destacaram-se na redução do drift no R/C. Na direção transversal, para 
este mesmo parâmetro, a solução de encamisamento total dos pilares foi a mais eficiente, enquanto as 
restantes, em geral, tiveram um efeito prejudicial. Para o 1º piso a solução de contraventamentos foi a 
única que teve um efeito benéfico nos drifts verificados para a direção longitudinal. Nesta direção, 
verificou-se que a solução de encamisamento dos pilares apenas no R/C infligiu um drift enorme. Na 
direção transversal, todas as soluções adotadas agravaram o drift para os grupos de PGA 3, 4 e 5. Por 
último, no 2º piso, para a direção longitudinal, à exceção da solução de reforço das paredes, todas as 
soluções revelaram um aumento do drift neste piso, mas apenas para a intensidade máxima de solicita-
ção sísmica se verificou um valor de drift superior ao limite Life Safety, para a solução de contraven-
tamentos. Na direção transversal, todas as soluções adotadas foram eficientes, mas as soluções relati-
vas à introdução de paredes de alvenaria e contraventamentos metálicos destacaram-se pelos níveis de 
eficácia excelentes. 
  

















7.1. CONSIDERAÇÕES FINAIS 
Neste capítulo faz-se uma retrospetiva do trabalho realizado e no final são sugeridas propostas para 
trabalhos futuros. 
Os principais objetivos deste trabalho foram a avaliação da vulnerabilidade sísmica de um edifício 
escolar no Nepal e estudo de soluções de reforço sísmico a aplicar ao edifício. As análises realizadas 
durante a avaliação do edifício e respetivas soluções de reforço basearam-se em modelos não lineares. 
Previamente foi recolhida informação que permitiu caracterizar a atividade sísmica no Nepal e a sua 
envolvente de construção, de forma a traçar-se o cenário em que este país se encontra e com isso defi-
nir uma estratégia de trabalho adequada. Concluiu-se que o Nepal é um país com elevada atividade 
sísmica e que em geral a sua construção carece de qualidade e de dimensionamento apropriado. 
No que diz respeito às escolas nepalesas, constatou-se também que os seus edifícios são vulneráveis à 
ação sísmica. Esta situação repete-se um pouco por todo o mundo, onde vários sismos ocorridos pro-
vocaram danos severo e até o colapso de algumas escolas, resultando na morte de milhares de estudan-
tes. 
Com o propósito de compreender os efeitos da ação sísmica em edifícios de betão armado com pare-
des de alvenaria, e por forma a perceber a influência destas últimas na resposta, parte do trabalho fo-
cou-se na pesquisa de informação relativa a este tópico. 
Com recurso ao programa computacional SeismoStruct (Seismosoft, 2014) foi possível modelar a 
estrutura do caso de estudo. A validação do modelo numérico foi possível graças à medição das fre-
quências naturais da estrutura e respetivos modos de vibração. Foram realizados dois modelos, respe-
tivamente com e sem paredes, com a intenção de determinar as diferenças entre os dois. Concluiu-se 
que a consideração dos painéis de alvenaria tiveram grande influência na resposta estrutural, provo-
cando um aumento das frequências fundamentais entre 2 e 3 vezes e alterando os modos de vibração 
da estrutura. 
A avaliação da vulnerabilidade sísmica do edifício escolar foi realizada através de análises não 
lineares estáticas (pushover) e dinâmicas. As análises pushover revelaram que a consideração das 
paredes de alvenaria provocaram um aumento da rigidez inicial de 6.8 e 14.8 vezes, para a direção 
longitudinal e transversal, respetivamente. Em termos de capacidade resistente, estes valores 
correspondem a 2.01 e 2.29, respetivamente. A direção longitudinal apresentou-se como sendo a que 
apresenta maior rigidez inicial, enquanto a direção transversal apresenta maior capacidade resistente. 
Ainda para as análises pushover foi possível identificar a propensão da estrutura para formar os 
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mecanismos de soft-storey e de torção. As análises não lineares dinâmicas foram divididas em cinco 
grupos consoante o valor de PGA dos acelerogramas impostos à estrutura. Estas análises permitiram 
verificar que a estrutura apresentava elevados valor de drift no R/C, para a direção longitudinal, e no 
R/C e no 2º piso, para a direção transversal. Adicionalmente, com recurso aos dados obtidos pelas 
diferentes análises efetuadas (pushover e dinâmicas), foi possível fazer a comparação entre as duas 
metodologias e aferir a adequabilidade das análises pushover. 
No final, concluiu-se que o edifício, segundo os padrões de avaliação usados, demonstrou ser 
altamente vulnerável à ação sísmica, tornando clara a necessidade de adotar estratégias de reforço. 
O objetivo das soluções de reforço foi conferir à estrutura maior rigidez e dessa forma diminuir as 
deformações impostas na estrutura devidas à ação sísmica. No total foram aplicadas quatro soluções 
de reforço, sendo que duas delas não foram avaliadas completamente, visto terem-se revelado 
ineficazes. 
As soluções de encamisamento total dos pilares e de contraventamentos metálicos foram as que 
provocaram maior acréscimo de rigidez inicial, na direção longitudinal. Na direção transversal foi 
apenas a solução de encamisamento total dos pilares. Em termos de resistência, foi também a solução 
de encamisamento total dos pilares que mais contribuiu para o aumento do seu valor. 
À exceção da solução relativa ao reforço das paredes exteriores, todas as soluções foram eficazes em 
reduzir o drift alvo, mas verificou-se que algumas delas, nomeadamente a solução de introdução de 
paredes de alvenaria e o encamisamento dos pilares somente no R/C, alcançaram esse objetivo 
provocando um agravamento significativo deste parâmetro nos pisos adjacentes. Em geral, as soluções 
de encamisamento total dos pilares e de contraventamentos metálicos foram as mais eficientes. No 
entanto, apesar de uma redução considerável dos drifts nos diferentes pisos, nenhuma solução teve a 
capacidade para reduzir globalmente este parâmetro para valores de PGA próximos do valor de 
referência local. 
 
7.2. PROPOSTAS PARA TRABALHOS FUTUROS 
No seguimento deste trabalho, sugerem-se as seguintes propostas, com o objetivo de dar continuidade 
ao estudo efetuado e dessa forma contribuir de alguma maneira para a segurança e conforto da socie-
dade escolar no Nepal e noutras partes do mundo. 
 Estudo de ensaios experimentais para avaliação das propriedades dos materiais, nomea-
damente das paredes de alvenaria, para validar os parâmetros considerados; 
 Estudos determinísticos e probabilísticos sobre as escolas afetadas pela atividade sísmica, 
e caracterização dos danos sofridos, em diferentes países; 
 Aproveitar os dados obtidos no presente trabalho e realizar a avaliação da vulnerabilidade 
sísmica segundo diferentes abordagens (avaliar diferentes parâmetros, trabalhar com va-
lores médios em vez de valores máximos); 
 Avaliar a compatibilidade das diferentes soluções de reforço sísmico aplicadas no caso de 
estudo; 
 Aplicar novas soluções de reforço no caso de estudo; 
 Realizar estudo custo-eficiência de cada solução de reforço. 
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PAREDES DE ALVENARIA 
Na tabela A1 estão indicadas as dimensões das aberturas, segundo a legenda usada nas plantas estrutu-
rais (ver Fig. 4.3-4.6). 
 
Tabela A1 – Dimensões das aberturas 
Símbolo Dimensões (mm) 
D 1200 x 2400 
D1 900 x 2400 
W 2100 x 1500 
W1 1500 x 1200 
W2 900 x 1200 
W3 1200 x 1200 
V 1200 x 900 
DW 900 x 2400  &  900 x 1200 
 
Tendo em conta as dimensões das paredes e respetivas aberturas, definem-se 15 grupos de paredes de 
alvenaria, dos quais 8 são para as alvenarias na direção longitudinal e os restantes 7 para a direção 
transversal. A necessidade de dividir as paredes de alvenaria do edifício em grupos, adveio do facto 
destas apresentarem diferentes características geométricas, sobretudo ao nível das aberturas. 
A simbologia adotada para as paredes foi a seguinte: P.[ ].[ ].[ ][ ]. A letra “P” significa parede. No 
primeiro espaço (“[ ]”) coloca-se o piso onde se encontra a parede. Neste sentido, atribui-se o número 
0 para o R/C, o número 1 e 2 para o primeiro e segundo piso, respetivamente, e 3 para o andar recua-
do. O segundo espaço destina-se a indicar o pórtico onde a parede está inserida. Os últimos dois espa-
ços reservam-se para a indicação dos pórticos entre os quais se encontra a parede. Por exemplo, para a 
parede localizada no R/C, no pórtico 1, entre os pórticos D e E, escreve-se: P.0.1.DE. Note-se que, 
para as paredes na direção transversal, todas elas estão entre os pórticos 1 e 2, pelo que nesta direção, a 
simbologia fica reduzida apenas aos dois primeiros espaços. 
Passam agora a definir-se os diferentes grupos, bem como as paredes de cada grupo. Na tabela A2 
estão indicados os grupos de paredes para a direção longitudinal, enquanto na tabela A3 indicam-se os 
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grupos para a direção transversal. Posteriormente indicam-se os valores adotados para os parâmetros 
geométricos de cada grupo, na tabela A4. 
 
Tabela A2 – Grupos e respetivas paredes para a direção longitudinal 
 Grupos 
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P.0.1.AB P.0.1.BC P.0.1.CD P.0.1.DE P.0.1.EF P.0.1.FG P.0.1.GH P.0.1.HI P.0.1.IJ
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Tabela A3 - Grupos e respetivas paredes para a direção transversal 
 Grupos 





















P.0.A P.1.A P.2.A P.2.J P.3.G 
 
Tabela A4 – Parâmetros adotados para as paredes 
 Parâmetros 
Grupos 













A 0.7854 1.1076 1.4181 26.3 3.818 0.031 5.6 7.4 
B 0.8238 1.1068 1.4192 26.3 3.680 0.029 6 7.4 
C 0.7854 1.1076 1.4181 26.3 3.818 0.048 5.6 7.4 
D 0.8238 1.1068 1.4192 26.3 3.680 0.023 6 7.4 
E 0.7854 1.1076 1.4181 26.3 3.818 0.019 5.6 7.4 
F 0.7854 1.1902 1.3197 24.4 3.818 0.031 5.6 7.4 
G 0.7854 1.1902 1.3197 24.4 3.818 0.048 6 7.4 
H 0.8238 1.1894 1.3207 24.5 3.68 0.023 5.6 7.4 
  
 
  
  
 
 
  
  
 
